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Résumé 




La stabilité des tunnels peu profonds réalisés en pleine section a depuis fort longtemps constitué 
un défi important à la communauté scientifique. Depuis une trentaine d’années, de nouvelles 
techniques, basées sur la mise en place d’un système de présoutènement à l’avant du front de 
taille se sont développées. Elles visent à contrôler les déformations et les tassements en surface 
induits par le creusement et à assurer la stabilité de l’ouvrage à long terme.  
Ce travail de thèse constitue une contribution à la modélisation numérique d’une section du tunnel 
Sud de Toulon en France renforcé par deux systèmes de présoutènements ; le boulonnage au front 
de taille et la voûte parapluie. Pour cela, deux approches ont été envisagées et confrontées : une 
approche bidimensionnelle basée sur la méthode convergence-confinement, et une approche 
tridimensionnelle qui prend en compte la modélisation complète des phénomènes d’interaction 
entre les différents éléments du tunnel. Une rétro-analyse numérique en 2D a été faite pour cerner 
les paramètres géomécaniques qui offrent une meilleure concordance avec les résultats de 
mesures, les limites de cette méthode résident dans le choix exact du taux de déconfinement λ. 
Afin de surmonter ce problème, un modèle 3D a été mis au point, et qui a permis d’étudier 
l’influence des différents systèmes de présoutènement sur la réaction du massif encaissant. Les 
deux approches numériques 2D et 3D, ont été calées sur les mesures enregistrées dans une section 
du tunnel Sud de Toulon disponibles dans la littérature, et l’excellente adéquation entre les 
résultats a permis de valider nos simulations. Les résultats finaux montrent que l'analyse 
numérique 3D avec une discrétisation complète des inclusions semble incontestablement 
l'approche la plus fiable. 
  
Mots clés : Boulonnage au front, Modélisation numérique, Présoutènements, Taux de 















       
Abstract 




The stability of shallow tunnels excavated in full face has been a major challenge to the scientific 
community for a long time. In the last thirty years or so, new techniques based on the installation 
of a prereinforcement system ahead of the tunnel face were developed to control the deformations 
and surface settlements induced by the excavation and to ensure the sustainability of the tunnel in 
the long term.  
This PhD thesis work is a contribution to the numerical simulation of a section of Southern 
Toulon tunnel in France reinforced by two pre-reinforcement systems i.e. the face bolting and the 
umbrella arch system installed in. For this purpose, two approaches were taken and compared: a 
two-dimensional (2D) approach based on the convergence-confinement method, and a three-
dimensional (3D) approach taking into account the complete modeling of the interaction 
phenomena between the various elements of the tunnel. A 2D numerical back-analysis was 
performed to identify the geomechanical parameters that offer satisfactory agreement with the 
measurement results. The limit of this method lies in the exact choice of the stress relaxation ratio 
λ. To overcome this problem, a 3D model was developed, which permitted to study the influence 
of different pre-support systems on the reaction of ground mass. Both 2D and 3D numerical 
approaches have been fitted to measurements recorded in a section of Southern Toulon tunnel 
available in the literature, and the excellent adequacy between results has allowed validating the 
simulations. The final results show that the 3D numerical analysis with a full discretization of the 
inclusions seems unquestionably the most reliable approach. 
 
















       
 




غٕٚم يراَح الأَفاق راخ عًك صغٛش ٔانًُعضج تطشٚمح انحفش انكهٙ نهٕاظٓح شكهد يُز صيٍ  -
ذمُٛاخ ظذٚذج غٕسخ فٙ ْزا انًعال يشذكضج عهٗ  الأخٛشج، حانغُيُز انصهصٍٛ  ذحذٚا ْايا نهًعرًع انعهًٙ.
يمذو فٙ ٔاظٓح انُفك. ْزِ انعًهٛح ذٓذف إنٗ يشالثح انرشْٕاخ ٔاَخفاظاخ انرشتح انرٙ  -إَشاء َظاو دعى
 ذحذز تغثة انحفش، ٔرنك ظًاَا لاعرمشاس انعًم انًُعض عهٗ انًذٖ انطٕٚم.
ًُزظح انعذدٚح نمطعح يٍ انُفك انعُٕتٙ انعًم انًمذو فٙ ْزِ الأغشٔحح ٚشكم يغاًْح فٙ ان -
انٕالعح تفشَغا انرٙ دعًد تُظايٍٛ ًْا: ذصثٛد انٕاظٓح تًغايٛش غٕٚهح،  )noluoT(نًذُٚح ذٕنٌٕ 
ٔأخشٖ يٕظٕعح فٙ انعٓح انعهٕٚح يشكهح لٕط. يٍ أظم ْزا، يُٓعٍٛ لذ ذى اعرعًانًٓا ٔيماسَرًٓا: 
انحثظ، ٔغشٚمح شلاشٛح الأتعاد انرٙ ذأخز انًُزظح  –رماسب عهٗ أعاط غشٚمح ان )D2(يُٓط شُائٙ الأتعاد 
نهُفك تعٍٛ الاعرثاس. لذ ذًد عًهٛح سظعٛح شُائٛح  نظٕاْش انرفاعم تٍٛ يخرهف انعُاصش انًكَٕح انكايهح
الأتعاد ٔرنك نحصش انًعاٚٛش انعٕٛيٛكاَٛكٛح انرٙ ذمذو أفعم انُرائط تانُغثح انرٙ لذسخ أشُاء يشالثح انُفك. 
. نًعانعح ْزا ʎمٕٛد انًفشٔظح عهٗ ْزِ انطشٚمح ْٙ انخٛاس انًُاعة نًعذل اَخفاض الإظٓاد ان
ٔانز٘ عًح تذساعح ذأشٛش يخرهف أَظًح انذعى انًمذو  )D3(انغًٕض، لذ ذى ذطٕٚش ًَٕرض شلاشٙ الأتعاد 
ٍ انمٛاعاخ انًغعهح لذ ذى يماسَح َرائعًٓا تٛ )D3( ٔ )D2(عهٗ سد فعم انكرهح انًحٛطح تانُفك. انًُٓعٍٛ 
، ٔانرطاتك انراو تًُٛٓا عًح ترصثٛد انًرٕفشج فٙ تعط الاعًال انغاتمح  )noluoT(فٙ لغى يٍ َفك ذٕنٌٕ 
ٚثذٔ يًا لا شك فّٛ اَّ  ٔ ذشٛش انُرائط اٌ انًُٕرض شلاشٙ الاتعاد يع انرعغٛذ انكايمًَٕرظُٛا انًغرعًهٍٛ. 
  .انًُٓط الاكصش يٕشٕلٛح
 مفتاح الكلمات :  دعى انٕاظٓح,  انًُزظح انعذدٚح,  دعى يمذو, يعذل اَخفاض الإظٓاد,  لثح يظهٛح. 
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Introduction générale 




Renforcer l’usage du sous-sol dans les milieux urbains denses est devenu de nos jours une 
nécessitée incontournable. La réalisation de nouveaux ouvrages souterrains permet aussi bien de 
diminuer l’encombrement de l’espace public que contribuer fortement à répondre à un besoin de 
développement durable tout en respectant l’environnement.  
À faible profondeur, le creusement de ces ouvrages souvent en pleine section conduit à 
d’importants mouvements de terrain qui peuvent affecter de manière accrue les structures en 
surfaces voire même entrainer la rupture du front de taille. Dans ce cas, les ingénieurs sont 
constamment appelés à examiner la tenue du front, et à prévoir son renforcement pour ; d’une part 
contrôler de façon permanente les déformations autour de la cavité, et d’autre part garantir la 
pérennité de l’ouvrage.  
Pour maitriser la réponse en déformation du sol et rendre possible le creusement en toute 
sécurité, une approche innovante a été largement utilisée depuis une trentaine d’années. Cette 
approche consiste à renforcer le noyau d’avancement par un système de pré-confinement ou de 
présoutènement dans le but d’améliorer ces caractéristiques de résistance et de déformabilité. Afin 
d’atteindre cet objectif, divers types de renforcements sont employés selon la qualité du terrain 
rencontré et la géométrie de l’excavation, on peut citer celui de boulonnage du front de taille par 
des inclusions horizontales en fibre de verre scellées au terrain par un mortier de ciment ou de 
résine. Vu la grande efficacité de cette approche, elle est devenue l’un des facteurs clés assurant le 
succès d’un projet de tunnel urbain.  
 
Ce travail de thèse constitue une contribution à l’étude numérique de l’influence du 
renforcement du front de taille par deux systèmes de présoutènements (boulonnage au front et 
voûte parapluie) sur la réaction du massif encaissant. Pour ce faire, deux analyses ont été 
envisagées ; une rétro-analyse numérique bidimensionnelle basée sur la méthode convergence-
confinement et une analyse tridimensionnelle qui intègre la complexité des phénomènes 
d’interaction entre les différents constituants de l'ouvrage (sol, boulons et soutènement). Le tunnel 
Sud de Toulon a donc été retenu comme projet support pour valider nos études. 
 
Ce mémoire se compose de 7 chapitres regroupés en trois parties.  
La première partie présente l’étude bibliographique et comporte deux chapitres :  
- Le premier chapitre  contient des éléments bibliographiques sur les différentes approches 
disponibles permettant à la fois d’étudier et d’estimer l’étendue et la nature des mouvements, ainsi 
que les perturbations associées au creusement de tunnels.  
- Le second chapitre contient des éléments bibliographiques sur les principes de la technique du 
boulonnage et son application aux tunnels, ainsi que ces avantages vis-à-vis de la méthode de 
creusement conventionnelle NATM. Il présente également les différentes méthodes proposées 
dans la littérature pour dimensionner le renforcement par boulonnage et estimer son incidence sur 
la stabilité du front et la limitation des mouvements. 
La deuxième partie concerne le chantier support : le projet du tube Sud de Toulon dont les 
données géologiques, le système d’auscultation ainsi que les résultats obtenus sont 
majoritairement exposés dans le travail de Janin (2012) et Mermet et al. (2005). Cette partie est 
constituée de deux chapitres : 
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- Le chapitre 3 présente une description globale du contexte géologique et géotechnique du tracé 
du tunnel puis la technique de creusement et les profils types de soutènement, ainsi que les 
méthodes de renforcements adoptées.  
- Le chapitre 4 présente le système d’auscultation mis en place sur le chantier du deuxième tube 
de Toulon et les différentes procédures sur lesquelles s’est basé le pilotage du creusement. Un 
exemple d’une section instrumentée ainsi que ces principaux résultats de mesures issus 
précisément de la thèse de doctorat de Janin (2012) réalisée avec la collaboration de la société 
TERRASOL seront également présentés.  
La troisième et dernière partie de ce mémoire est dédiée aux simulations numériques calées sur les 
mesures recueillies au terme de l’auscultation de cette section :  
- Le chapitre 5 présente de manière succincte les principes du code de calcul FLAC qui a été 
utilisé tant pour nos simulations bidimensionnelles que tridimensionnelles, les différents éléments 
structurels mis en œuvre dans les analyses numériques sont aussi explicités.  
- Le chapitre 6 présente la validation d’une modélisation bidimensionnelle en déformation plane 
par le biais d’un code de calcul en différences finies FLAC2D. Afin de trouver une bonne 
concordance entre les calculs et les mesures in-situ, une étude en rétro-analyse sur les mesures 
enregistrées s’est révélée nécessaire pour ajuster les valeurs des paramètres géo-mécaniques de la 
couche traversée par le tunnel. Dans ce cas, l’étude est effectuée en se basant sur la méthode 
convergence-confinement. 
- Le chapitre 7 a pour objectif de modéliser numériquement une section du tunnel Sud de Toulon 
à l’aide d’un code de calcul tridimensionnel en s’appuyant fortement sur la bonne connaissance de 
la phénoménologie du creusement ainsi que du type de renforcement réel mis en place à l’avant 
du front de taille. Une étude consacrée à l’incidence de plusieurs modes de présoutènements sur 
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1.1   Introduction  
Lors du creusement d’un tunnel dans un massif initialement stable, le champ de contraintes 
préexistant est perturbé. En fait, la contrainte sur le pourtour de l’excavation s’annule, cette 
modification s’accompagne en général d’un déplacement de front vers l’excavation ainsi que 
d’une convergence des parois du tunnel. L’amplitude, l’orientation et la localisation de ces 
mouvements du massif dépendent fortement des caractéristiques mécaniques des terrains, des 
contraintes géostatiques, des conditions hydrauliques, et des méthodes d’excavation et du 
soutènement retenu. Des analyses profondes sont donc indispensables à l’appréciation de ces 
déplacements. 
Trois approches ont été proposées dans la littérature afin d’estimer l’étendue et la nature des 
mouvements ainsi que les perturbations associées au creusement de tunnels, il s’agit des méthodes 
empiriques, analytiques et numériques. Ce chapitre résume les principes fondamentaux de chaque 
approche ainsi que les améliorations y’apportées pour répondre mieux aux nombreuses difficultés 




1.2   Mouvements de sol dus au creusement  
Dans des terrains peu résistants que l’on rencontre généralement en milieu urbain, le 
creusement d’un tunnel entraine des perturbations qui peuvent conduire à des pertes de volume et 
à des mouvements nuisibles aux immeubles avoisinants. Le noyau d’avancement est la zone 
essentielle de la concentration de ces mouvements, le champ de déplacements dans cette partie est 
tridimensionnel. À l’aide de mesures in-situ, Lunardi (2008) a observé que les vecteurs de 
déplacements sont essentiellement dirigés vers la région excavée, on a donc un phénomène de 
convergence de la paroi qui débute à l’avant du front de taille par une pré-convergence, s’ajoute 
des déplacements d’extrusion du terrain vers le front (Fig. 1.1). 
 
 




Dans le cas d’un tunnel peu profond, les mouvements engendrés par le creusement peuvent se 
transmettre vers la surface du sol où des tassements et des déplacements horizontaux se 
produisent, avec une amplitude et un décalage dans le temps qui dépend de la couverture et des 
conditions géométriques et technologiques du projet (AFTES, 1995). 
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Une cuvette tridimensionnelle de tassement apparait en surface (Fig. 1.2) et qui progresse avec 
l’avancement du tunnel, cela probablement dû au volume de sol perdu V0. Dans la littérature, le 
volume de terrain perdu au niveau du tunnel V0 est souvent désigné par Vt. Tous ces mouvements 








De ce fait, il serait intéressant de prévoir avant le démarrage des travaux, toutes les précautions 
à prendre en compte pour réduire au strict minimum les effets du creusement. Cependant, c’est un 
but difficile à atteindre, du fait des incertitudes liées aussi bien au comportement du terrain à 
excaver qu’à l’état du bâti. L’AFTES (1995) consacre une part importante aux diverses méthodes 
mises en œuvre en pratique pour limiter les tassements en surface, telles que l’amélioration des 
conditions générales du projet, l’amélioration du comportement des terrains, l’amélioration du 
bâti etc. Lunardi (2008) évoque aussi les différentes méthodes utilisées pour à la fois renforcer le 




1.3   Méthode empiriques ou semi-empiriques  
La représentation mathématique du champ de déplacements autour d’un ouvrage souterrain 
reste un problème délicat, compte tenu du caractère tridimensionnel de la répartition des 
mouvements dans le massif de sol ainsi que la présence de structures en surface.  
Les méthodes empiriques ont principalement pour objectif d’apprécier les tassements en 
surface à partir d’un nombre de paramètres limités prenant en compte ; la profondeur et le 




1.3.1   Cuvette de tassement transversale  
Plusieurs mesures relatives aux tassements de tunnels sont disponibles dans la littérature 
(Schmidt, 1969 ; Peck, 1969 ; Cording et Hansmire, 1975 ; Attewell, 1977 ; Clough et Schmidt, 
1981 ; O’Reilly et New, 1982 ; Rankin, 1988). Ils sont tous montrés que le profil transversal des 
tassements verticaux à chaque profondeur Z peut bien être représenté par une courbe de Gauss 
(Fig. 1.3). La formulation analytique du tassement est la suivante : 
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                                                                              ( 
  
   
)                                                                                          
Où Sv.max est le tassement maximal au centre de la cuvette et i est l’abscisse du point 
d’inflexion de la cuvette de tassement, x est l’abscisse par rapport à l’axe du tunnel. Cette formule 
a été proposée pour la première fois par Martos (1958) après des mesures effectuées in-situ sur 
des cavités minières. Elle a ensuite été étendue au domaine des tunnels situés à faible profondeur 















La cuvette de tassement est caractérisée par sa demi largeur Lc = 2,5 i, sa profondeur Sv.max et son 
volume total Vs qui évoluent au fur et à mesure du creusement qui peut être déterminé par : 
                                                                    ∫                                                                                               
Des études menées dans des sols cohérents ont montré qu’à court terme le volume du 
tassement Vs est comparable à la perte de volume du tunnel Vt. Par contre dans les sols 
pulvérulents, le volume Vs peut être plus faible ou plus grand que Vt  selon les propriétés du sol. 
En outre, un accroissement important de volume perdu a été observé dans des graviers moyens à 
denses (Cording et Hansmire, 1977). Toutefois, la différence est censé faible, et on peut supposer 
que Vs < Vt. Certains auteurs simplifient le problème en considérant un taux de perte de sol 
(Ground Loss Ratio) qui est égal à : 
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Excavated tunnel volume At 
Final tunnel lining  
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Vt est la perte de volume au niveau du tunnel qui peut être dépend d’une part d’une perte axiale 
(extrusion du front de taille), d’autre part d’une perte radiale (convergence du soutènement). Le 
      et    peuvent donc être calculés par les deux formules suivantes : 
 
                                                                                 
  
     
                                                                                             
 
                                                                      
  
     
        ( 
  
   
)                                                                                
Le calage de la courbe gaussienne sur des mesures expérimentales réside dans l’estimation de 
      et i. L’importante base de données qui a été obtenue à partir de nombreux sites a permis de 
relier i aux différents paramètres géométriques de l’ouvrage (profondeur, diamètre, couverture, 
etc.) selon la nature du sol. Dias (1999) a présenté les différentes formules dans son mémoire de 
thèse. Clough et Schmidt (1981) et O'Reilly et New (1982) ont effectué des études similaires en 
vue d’estimer la valeur de i. Ils ont constaté qu’il y a une forte corrélation entre la valeur de i avec 
la profondeur et le diamètre du tunnel à moins que la couverture soit inférieure au diamètre. Ils 
ont également déclaré que, pour la plupart des applications pratiques, la distance du point 
d’inflexion de la courbe de tassement peut être simplifiée par la forme suivante : 
                                                                                                                                                                                              
Où    est la profondeur du tunnel (voir Fig. 1.2), K est le paramètre adimensionnel de la 
largeur de la cuvette. Le paramètre K est respectivement égal à 0,5 et 0,25 pour les sols argileux et 
les sols sableux. Cette formule a été confirmée par Rankin (1988), qui a de son côté présenté une 
variété de cas d’études de tunnels dans des terrains argileux, sableux ou mixtes. Mair et Taylor 
(1997) ont aussi présenté un grand nombre de données de tunnels avec différentes valeurs de i 
dans le cas des sols argileux ou sableux et graveleux. On voit clairement sur la figure 1.4a que 
leurs corrélations confirment en effet les conclusions d’O'Reilly et New (1982) pour les sols 
argileux, avec un paramètre de largeur de la cuvette allant entre 0,4 et 0,6. Cependant, pour les 
sols sableux (Fig. 1.4b), ils obtiennent des valeurs allant entre 0,25 et 0,45, avec une valeur 
moyenne de 0,35, ce qui indique que les cuvettes de tassements sont moins larges. 
 
Figure 1.4 : Les valeurs du point d’inflexion de la cuvette de tassement en fonction de la profondeur du 
tunnel. a) Dans les argiles. b) Dans les sables et graviers (Mair and Taylor, 1997). 
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Dans la majorité des cas, les tunnels sont creusés dans des terrains hétérogènes, New et 
O'Reilly (1991) ont proposé une formule pour estimer la valeur de i, s’il y a deux couches (sable 
et argile) surmontant l’horizon du creusement: 
                                                                                    +                                                                                              
Où K1 et K2 sont respectivement les paramètres de la largeur de la cuvette pour les deux 
couches de sol avec une profondeur    et   . Mair et Taylor (1997) ont également discuté de cette 
formule et déclarent que dans le cas où le sable est recouvré par une couche d'argile, les résultats 
obtenus sont relativement en bien accord avec les observations. Cependant, si le cas inverse (le 
sable surmonte l’argile), l’équation 1.7 devient moins précise. Il semblerait que cette formule peut 
être utilisé pour une évaluation préliminaire des tassements de surface en combinaison avec les 
pertes du volume de sol, à la fois pour une excavation dans un mode ouvert (par la méthode 
NATM) ou dans un mode fermé (par tunnelier). 
D’autres travaux ont été menés afin d’estimer les déplacements verticaux survenant au-dessus 
du tunnel. Mair et al. (1993) ont effectué des analyses en mesurant particulièrement les tassements 
dans des sols argileux (Fig. 1.5a et Fig. 1.5b). Ils ont constaté que les tassements du sous-sol 
peuvent également être raisonnablement approchés d’une distribution Gaussienne. Une extension 
possible de l'équation 1.6 pour les profils de tassements du sous-sol est : 
                                                                                                                                                                                      
Où z est la profondeur du profil du sous-sol. Mair et al. (1993) ont également observé que la 
valeur de i pour les profils de tassements en subsurface est nettement plus grande que celle 
évaluée par  une valeur constante de K (Fig. 1.5b). Pour faire correspondre les résultats de la 
figure 1.5a et la figure 1.5b pour les tunnels creusés dans les argiles, ils ont proposé l'expression 
suivante : 
                                                                     
     +              ⁄
       ⁄
                                                                          
 
 
             
                                                       a)                                                                              b) 
Figure 1.5 : a) Variation de K en fonction de de la profondeur. b) Variation de i en fonction de la profondeur 
du tunnel dans les argiles (Mair et al. 1993). 
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Des résultats similaires ont également été obtenus en analysant des mesures de tassements en 
subsurface dans des sables limoneux (Moh et al. 1996), et dans des sables lâches (Dyer et al. 
1996) comme le montre la figure 1.5a. 
 
 
1.3.2   Les tassements horizontaux 
Les structures proches de l’ouvrage souterrain en creusement sont susceptibles d’être aussi 
soumises à des tassements verticaux s’accompagnent généralement de déplacements horizontaux. 
En fait, il existe peu de données in-situ qui concernent la mesure des mouvements horizontaux. 
O'Reilly et New (1982) ont souligné que les vecteurs de mouvement au-dessus d’un tunnel 
convergent généralement vers le centre de tunnel. Cette hypothèse aboutit à la répartition de la 
surface horizontale de déplacements du sol donnée par : 
                                                                                          
 
  
                                                                                          
En utilisant les équations 1.1 et 1.4 dans l'équation 1.10, le déplacement horizontal en surface peut 
être écrit comme suit : 
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)                                       
La figure 1.6 montre la distribution des déplacements horizontaux et la cuvette de tassement en 
surface. Conformément aux observations in-situ tirées par Cording et Hansmire (1979), le 
déplacement horizontal maximal théorique se produit au point d’inflexion où                  
Donc, l’équation 1.10 peut être réécrite sous la forme : 
                                                                                     
 
  







Figure 1.6 : Déplacements horizontaux et cuvette de tassement en surface (O'Reilly & New,1982). 
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1.3.3   Cuvette de tassement longitudinale  
Sur la base d’une analyse de données d’ouvrages souterrains, Attewell et Woodman (1982) ont 
étendu le modèle de Peck pour décrire l’évolution de la cuvette de tassement en fonction de 
l’avancement du front de taille. Ils ont montré que le profil de tassement longitudinal peut être 
dérivé en considérant que le tassement final est la somme de toutes les phases excavées. Le 
tassement au-dessus de la ligne médiane du tunnel à l'emplacement y peut être obtenu à partir de 
l'équation suivante : 
                                                                    
 
     
  ∫    ( 
  
   
)    
 
  
                                                           
Où y est la distance du front de taille dans la direction longitudinale de la cuvette du tassement. Il 
est supposé que la moitié du tassement total a lieu lors du passage du front. Cependant, Mair et 
Taylor (1997) ont conclu que les tassements générés par le creusement au bouclier sont beaucoup 
plus faibles, ce qui conduit à une translation du profil de tassement longitudinal par une ligne 















Figure 1.7 : Profil longitudinal de la cuvette de tassement de surface (Attewell et al. 1986). 
 
 
Serratrice et Magnan (2002) ont proposé deux méthodes semi-empiriques de prévision des 
cuvettes de tassement longitudinal au fur et à mesure du creusement du premier tube de Toulon. 
La première méthode dite du profil en long, se fonde sur l’extrapolation de l’approche de 
Loganathan et Poulos (1998) qui est bidimensionnelle et transversale. L’expression du tassement 
proposée est la suivante : 
         +  (
    
  +   
)  (  
  
  +        
    (
        
 
  +    
))   (
    
  +    
)                
Au total, la formule comporte sept paramètres (R, h,   ,   , a, b, c), dont deux paramètres 
géométriques R et h qui sont respectivement le rayon et la profondeur du tunnel,    est le 
tassement maximum prévu, x représente l’axe du tunnel,    est la distance d’influence à l’avant du 
front, c’est un paramètre lié à l’amplitude, en relation avec le paramètre du vide annulaire g, les 
          
         
     
Settlement  S 
+ y - y 
Tunnel excavation 
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paramètres a et b sont considérés comme fixes avec a = 0,25 et b = 1,38. L’expression 1.14 
permet d’extrapoler les mesures effectuées au voisinage du point d’abscisse   , et de prévoir ainsi 
le tassement final à partir des premiers signes de tassement au front de la cuvette longitudinale. En 
pratique, cette méthode s’est révélée efficace pour un nombre suffisant de plots (y compris 
pendant les périodes d’arrêt et de reprise du creusement). Néanmoins, des difficultés apparaissent 
lorsque des tassements avancés se produisent en avant de la zone normale d’influence du front. 
La deuxième méthode de prévision, dite des cuvettes instantanées, présente une corrélation 
expérimentale entre l’amplitude maximale du tassement au centre de la cuvette après 15 m 
d’excavation et la cuvette de tassement final. La distance de 15 mètres est retenue pour que les 
bruits de fond n’affectent pas les mesures. L’étude a montré qu’il est possible de prévoir le 
tassement final si l’amplitude de la cuvette instantanée pour la dernière phase de tunnel excavée 
est connue. 
On peut dire, d’une façon générale, qu’une grande prudence est recommandée après avoir 
utilisé les formules empiriques, du fait qu’elles ne sont pas rigoureusement applicables à un 
ouvrage à faible profondeur et négligent souvent la technique d’exécution, l’hétérogénéité des 
couches du sol et également le coefficient des terres au repos. Elles sont donc utiles lors des 
phases d’études préliminaires lorsque le site de creusement est déjà bien connu. 
 
 
1.4   Méthodes analytiques  
De nombreux auteurs se sont attachés à définir le champ de déplacements dans le massif du 
sol en essayant de trouver des solutions analytiques basées sur les principes de la mécanique. Elles 
peuvent, néanmoins fournir des indications utiles de prévision des mouvements après avoir 
considéré que le tunnel est situé à une grande profondeur, de forme circulaire, creusé dans une 
seule couche de terrain homogène, avec un sol non pesant, isotrope, élastique linéaire ou élasto-
plastique (Mohr-Coulomb ou Tresca), en petites déformations. Sous ses conditions restrictives, on 
peut calculer le déplacement radial dans le cas d’un tunnel non soutenu et également la perte du 
volume. 
Plusieurs chercheurs dont  Panet (1969), Poupelloz (1984), Sagaseta (1987), Detourney  et 
Fairhurst (1987) et Verruijt (1997) ont proposé  des expressions analytiques pour calculer les 
tassements en surface et les déplacements horizontaux dans le cadre d’un milieu élastique ou 
élasto-plastique. Chapeau (1991) propose une formulation du tassement en surface (pour un 
milieu élastique linéaire) en retenant deux hypothèses ;     ⁄      ⁄                 
                                                                            
   
 
                                                                                         
Sagaseta (1987) a proposé une solution pour les déplacements verticaux et horizontaux causés 
par une charge ponctuelle dans un milieu semi-infini élastique linéaire isotrope. Cette méthode 
basée sur les solutions de l’écoulement de fluide tient compte de la perte de volume. Les 
déplacements sont donnés par : 
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Où S est le déplacement vertical, γ est la densité de sol, G est le module de cisaillement et D est 
le diamètre du tunnel. Ces expressions signifient que les vecteurs de déplacements à la surface 
sont dirigés vers la direction du centre du tunnel. La solution de Verruijt et Booker (1996) a 
confirmé il y a un écart significatif de cette expression seulement pour les tunnels très peu 
profonds. 
Loganathan et Poulos (1998) ont également proposé des expressions analytiques des 
déplacements en améliorant la méthode de Verruijt et Booker (1996). Ils ont introduit un nouveau 
paramètre (g) qui représente le vide annulaire engendré au passage du front de taille. Leurs 
expressions ont été testées et vérifiées sur plusieurs chantiers traversant des argiles molles, et les 
résultats obtenus étaient en bonne concordance avec les mesures in-situ. 
Les méthodes analytiques sont censées limiter uniquement à des cas très simples (terrain 
homogène et isotrope, tunnel profond), et ne couvrent pas l’étendu de problème en entier. 
Néanmoins, elles ont tout de même aidé les concepteurs à obtenir des ordres de grandeur et à 
effectuer des études généralement guidées par des calculs aux éléments finis, et calées sur de 
nécessaires retours d’expérience. 
 
 
1.5   Méthodes numériques  
Faire usage de méthodes précédentes dans le domaine des travaux souterrains semble devenir 
de plus en plus limité, du fait de la présence d’une part de structures en surface (bâtiments, 
ouvrages d’art, etc.), d’autre part des ouvrages en profondeur (galeries, collecteurs, etc.) qu’ils les 
rendent mal adaptées à l’évaluation des tassements. 
Actuellement, les méthodes numériques sont devenues un moyen habituel pour étudier les 
ouvrages souterrains. Ces méthodes permettent d’obtenir des déplacements et des contraintes en 
tout point du massif autour de l’excavation et de prendre en compte les caractéristiques de 
l’ouvrage et du terrain (contraintes initiales, hétérogénéité des couches, lois de comportement, 
conditions aux limites, phasage d’exécution, etc.). Les codes de calcul numérique dans le domaine 
de la géotechnique sont généralement construits sur la base des éléments finis, des différences 
finies, ou encore des éléments distincts.  
 
 
1.5.1   La modélisation bidimensionnelle  
Il est clair qu’au voisinage du front, le champ de déplacements engendré par le creusement est 
tridimensionnel. Toutefois, la majorité des modèles numériques sont bidimensionnelles parce 
qu’elles présentent l’avantage d’être plus rapides et demandent moins de ressources 
informatiques. Trois types de modèles bidimensionnels peuvent être adoptés afin de simuler le 
creusement d’un tunnel ; Les modélisations transversales (le tunnel est infiniment long dans la 
direction de son axe, elles peuvent représenter le comportement du tunnel à une certaine distance 
en arrière du front de taille), les modélisations longitudinales (le tunnel est considéré comme une 
excavation de largeur infinie dans la direction transversale), et les modélisations axisymétriques 
(l’axe du tunnel est considéré comme un axe de symétrie de révolution du modèle). Les analyses 
bidimensionnelles en déformations planes et en coupe transversale sont celles les plus répandues 
(AFTES, 1983 ; Kielbessa et Duddeck, 1991). 
Lors du creusement d’un tunnel, les contraintes initiales autours de l’excavation ne sont pas 
réduites brutalement à zéro, mais qu’elles se réduisent à mesure qu’on s’éloigne du front de taille. 
Dans ce cas-là, le terrain se déconfine en provoquant des déplacements. Lorsque le processus 
d’excavation est modélisé par une analyse bidimensionnelle en déformation plane, une hypothèse 
simplifiée doit être introduite afin de prendre en compte l’influence mécanique de la proximité du 
front de taille.  
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Plusieurs auteurs ont effectué des simulations du creusement de tunnels par différentes 
méthodes qui prennent  en compte des effets 3D dans des calculs 2D. On peut citer la méthode 
convergence-confinement (Panet and Guenot, 1982; Bernat, 1996; Hejazi et al. 2008), la méthode 
du remplissage du vide annulaire ; Gap method (Rowe et al. 1983), la méthode du ramollissement 
progréssif (Swoboda, 1979), la méthode du calcul des disques (Schikora et Ostermeier, 1988), la 
méthode de perte de volume ; radier fixe (Vermeer and Brinkgreve, 1993), la méthode du 
revêtement de rigidité fluctuante (HME) (Powell et al. 1997), la méthode de réduction du volume 
contrôlé (Addenbrooke et al. 1997; Jenck and Dias 2003 ; Hejazi et al. 2008 ; Ngoc-Anh Do et al. 
2014), la méthode de la pression d’injection (Möller and Vermeer, 2008)  et la méthode de la 
pression d’injection modifiée (Surarak, 2010). 
Dans la majorité des cas, la méthode la plus utilisée est celle de convergence-confinement. 
L’intérêt de cette méthode est de substituer un problème tridimensionnel à un problème 
bidimensionnel en déformation plane de l’interaction terrain-soutènement. La notion d'évolution 
du champ de contrainte est traduite par l'introduction d'un paramètre adimensionnel appelé (taux 
de déconfinement) et noté « λ ». On peut étudier par cette méthode plusieurs équilibres successifs 
correspondant à des valeurs décroissantes d’une pression fictive appliquée à la périphérie de 
l’excavation (Fig. 1.8). L’évolution de cette contrainte fictive de soutènement est donnée par la 
relation               avec λ variant entre 0 (pour t = 0) et 1 (pour t =  ), dans le cas d'un 




Figure 1.8 : Variation du taux de déconfinement, de la pression et du déplacement radial en fonction de la 
distance au front de taille. 
 
 
La contrainte initiale se réduit progressivement au fur et à mesure que l’on s’éloigne du front 
de taille, le terrain va se converger en provoquant un déplacement radial u. Au début, le 
comportement du terrain est élastique linéaire et la courbe contrainte-déplacement suivie est 
linéaire du point A au point B (voir Fig. 1.9). En revanche, si la valeur du taux de déconfinement 
croit, il peut se former une zone plastique autour du tunnel et la courbe perd sa linéarité. C’est la 
portion BC de la courbe. La courbe ABC est appelée « courbe caractéristique du terrain ». 
Si la courbe ABC coupe l’axe des déplacements (σ = 0) la cavité est stable par elle-même (du 
moins pour un certain temps). 
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 Figure 1.9 : Courbe caractéristique d’une excavation circulaire et de son soutènement.  
 
 
Par contre si la courbe ne recoupe pas l’axe des abscisses, la cavité n’est pas stable et nécessite 
impérativement un soutènement. En général, le soutènement est nécessaire lorsque les 
déplacements correspondants à l’équilibre (σ = 0) sont grands ou le phénomène de rupture s’étend 
profondément à l’intérieur du massif. 
On peut aussi représenter sur le même graphique la courbe qui relie le déplacement radial du 
soutènement en fonction de la pression extérieure qui lui appliquée. Cette courbe est appelée 
« courbe caractéristique du soutènement » (courbe 2). Dans le cas le plus classique, le 
soutènement est mis en place à une certaine distance d du front de taille, appelée distance non 
soutenue, pour laquelle un déplacement du tunnel ud  s’est déjà produit, la détermination de la 
valeur 𝜆  au moment de la mise en place du soutènement reste la principale difficulté de cette 
méthode. Le point D, à l’intersection des deux courbes caractéristiques représente l’état 
d’équilibre. 
La pression de soutènement croit avec la rigidité du soutènement et est limitée par la résistance 
de ce dernier. Panet (1995) présente diverses formulations analytiques pour calculer la raideur du 
soutènement suivant le type utilisé (cintres métalliques, béton projeté, soutènement boulonné, 
combinaison de plusieurs types, etc.). 
Plusieurs extensions de la méthode convergence confinement ont été développées. Guilloux et 
al. (1996) généralisent cette approche dans le cadre de la mise en place de présoutènements type 
pré-voûtes ou voûtes parapluie. Le principe de leur démarche consiste à réaliser des études 
paramétriques en utilisant des calculs numériques par éléments finis en axisymétrique, puis à 
approcher les résultats obtenus par des formules analytiques reproduisant au mieux les résultats 
numériques. Ils ont pu produire des abaques permettant de savoir si le terrain risquait ou non de se 
plastifier selon les caractéristiques et le présoutènement mis en place. Bouvard et al. (1999) 
tiennent également en compte d’un renforcement frontal dans le cadre de la méthode des lignes 
caractéristiques, qui adapte la méthode convergence-confinement dans la zone du front de taille 
pour prendre en compte l’effet tridimensionnel du noyau d’avancement. 
La souplesse de la méthode convergence-confinement permet son adaptation rapide aux 
conditions rencontrées sur le site pendant les travaux. Le contrôle continu de l’ouvrage et 
l’interprétation des mesures restent alors pour l’adaptation de l’exécution aux conditions imposées 
par le terrain une composante essentielle du projet. 
Une étude intéressante est faite par Karakus (2007) qui a comparé la pertinence de quatre 
méthodes de simulation numérique 2D (la méthode convergence-confinement, la méthode du 
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rigidité fluctuante (HME)) appliquées au tunnel Heathrow Express à Londres qui a été creusé par 
la méthode conventionnelle (NATM). Il a montré que la CCM (où le soutènement est modélisé 
par éléments poutres) permettait le meilleur accord avec les résultats expérimentaux. 
 
                




Corbetta et al. (1991) ont utilisé la méthode convergence-confinement basée sur le principe de 
similitude pour tracer le profil longitudinal de convergence du tunnel. Pour cela, des analyses 
numériques en axisymétrie ont été effectuées dans le cas d’un sol ayant un comportement élasto-
plastique parfait, avec le critère de rupture de Tresca et de Mohr Coulomb. Cette étude a permis 
de s’affranchir de la détermination du taux de déconfinement à la pose du soutènement, et de 
mettre également en évidence, pour une profondeur donnée, une diminution de pression sur le 
revêtement à proximité du front lorsque la plasticité du terrain augmente. Subrin (2002) considère 
que cette méthode semble conduire inévitablement à une surestimation de la convergence finale et 
à des erreurs significatives lorsqu’un boulonnage ou, un soutènement relativement raide est 
installé près du front de taille, en raison de la non prise en compte de l’influence amont du 
soutènement. 
Svoboda et Mašín (2010a) ont appliqué une méthode d’analyse inverse au creusement de trois 
tunnels simulés par la méthode convergence-confinement. Ils ont recouru au code d’optimisation 
UCODE afin de caler le profil en travers des tassements de surface obtenus par les analyses 
numériques 2D sur ceux obtenus par les analyses 3D. L’étude a permis de fournir les valeurs de 
taux de déconfinement optimales à la pose du soutènement λd. Ils ont remarqué que ces valeurs 
sont influencées dans une large mesure par la section du tunnel et par la méthode d’excavation. 
Pour l’excavation par bouclier, Ngoc-Anh et al. (2014) ont effectué  une étude numérique 2D 
pour mettre en évidence l'influence de deux approches équivalentes, qui sont, la méthode 
convergence-confinement (CCM) et la méthode de réduction du volume contrôlé (VLM), sur le 
comportement d'un tunnel construit dans une zone urbaine. Par comparaison avec une simulation 
numérique 3D qui a été réalisée en parallèle pour estimer la précision de ces approches. Les 
résultats obtenus montrent que les forces de soutènement (Fig. 1.11a) et les tassements en surface 
(Fig. 1.11b) déterminées par la CCM sont en bonne concordance avec les résultats numériques 3D 
que ceux obtenus avec la VLM.  
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                                           a)                                                                                    b) 
Figure 1.11 : a) Moment fléchissant. b) Tassements en surface : comparaison entre les résultats numériques 
2D et 3D (Ngoc-Anh et al. 2013). 
 
 
Hejazi  (2010) a réalisé une série de calculs 2D basée sur la méthode de réduction du volume 
contrôlé et la méthode convergence-confinement pour étudier l’impact de la perte de volume du 
tunnel sur les tassements du sol. Il a montré que l’utilisation d’un modèle de comportement adapté 
au problème du creusement d’un ouvrage souterrain (qui comprend la non linéarité en petites 
déformations et la rigidité plus élevée en très petites déformations) améliore plus au moins la  
prédiction des déplacements autour de l’ouvrage. 
La méthode de réduction du volume contrôlé, appliquée aux calculs bidimensionnels, a 
également été testée par Cheng et al. (2006), en la comparant avec les expressions analytiques de 
Loganathan et Poulos (1998) et les mesures in-situ. Après plusieurs études en rétro-analyses 
numériques sur les mesures enregistrées d’un tunnel creusé dans les argiles de Londres. Les 
résultats obtenus montrent que la méthode de réduction du volume contrôlé permet d’obtenir des 
profils de tassement en surface et des déplacements horizontaux dans le massif qui se calent très 
bien aux mesures (Fig. 1.12). 
 
 
Figure 1.12 : Mouvements horizontaux : comparaison entre les résultats numériques, analytiques et les 
mesures in-situ (Cheng et al. 2006). 
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Benmebarek et Kastner (2000) ont examiné la pertinence de trois approches de modélisation 
numérique 2D sur les mouvements induits par le creusement de la ligne D du métro de Lyon 
(France) en tenant compte des diverses phases de creusement. Ces approches sont basées sur le 
concept de contrôle en contrainte avec la méthode convergence-confinement (quand il s’agit d’un 
déconfinement isotrope ou anisotrope) et de contrôle en déformation. Ils ont pu proposer une 
nouvelle procédure basée sur une approche en déplacement radial contrôlé de la périphérie du 
tunnel, c’est-à-dire découpler les déplacements radiaux et tangentiels en interposant des éléments 
d’interface entre le sol et la machine ou le revêtement. Cette procédure de simulation permet une 
modélisation correcte des mouvements verticaux et horizontaux observés, dans diverses 
conditions de creusement. 
Möller et Vermeer (2008) ont effectué des analyses numériques 2D et 3D dans le cas d’un 
creusement d’un tunnel à front ouvert (NATM) et de celui à front fermé. Les simulations 2D avec 
l’utilisation de la méthode convergence-confinement dans le premier cas, montrent qu’il est 
nécessaire d’effectuer des analyses séparées avec des taux de déconfinements différents selon que 
l’on souhaite estimer les tassements en surface ou les forces dans le soutènement. Ils 
recommandent des valeurs plus élevées de β  β    λ  d’environ 0,5 à 0,7 pour l'évaluation des 
forces structurelles, et des valeurs relativement faibles entre 0,3 et 0,4 pour prédire les tassements.  
Cet écart de valeurs est probablement dû au fait que le soutènement est lourdement chargé en clé 
de tunnel, en raison des effets de voûtes tridimensionnels. 
Dans le deuxième cas, ils ont testé trois méthodes de simulation (la méthode convergence-
confinement, la méthode de contraction et la méthode dite de pression d’injection). Ils sont arrivés 
à la conclusion que la méthode de la pression d’injection permet d’établir des cuvettes de 
tassement et des déformations horizontales plus réaliste, ainsi même que pour les forces 
structurelles. Ils ont ajouté que l’utilisation d’une loi de comportement qui inclut une rigidité de 
sol très élevée en très petites déformations semble conduire à une amélioration de résultats. 
Emeriault et al. (2008) ont aussi testé la performance et la précision de ces trois dernières 
méthodes sur le cas particulier du tunnel de la Yangtze river près de Shanghai (Chine), creusé par 
un tunnelier à front pressurisé dans un milieu constitué d’argiles molles. Lors de la confrontation 
des résultats numériques aux mesures in-situ, seule la méthode de la pression d’injection fournit 
des cuvettes de tassements les plus proches de mesures. 
 
 
1.5.2   La modélisation tridimensionnelle  
La simulation tridimensionnelle est à priori la plus adaptée aux ouvrages souterrains afin de 
créer et d’étudier le problème dans toute sa complexité. De nombreux auteurs ont déjà utilisé un 
code de calcul 3D et générer un modèle complet du tunnel en vue d’obtenir des résultats plus 
précis. Le tableau 1.1 présente quelques auteurs qui ont effectué des analyses numériques 3D.        
Tableau 1.1 : Analyses numériques 3D effectuées par certains auteurs. 
Auteurs  Année  Méthode d’excavation Loi de comportement Code de calcul 
Lee et Rowe  1991 TBM Elastique parf. pl. FEM3D 
Tang et al.  2000 Séquentielle  Elastique parf. pl. ABAQUS 
Bourgeois 






HS- small model 
CÉSAR-LCPC 
Plaxis 3D 
Mroueh et Shahrour  2008 TBM Mohr-Coulomb PECPLAS 
Migliazza et al.  2009 TBM Mohr-Coulomb ABAQUS 
Svobada  et al.  2010 Séquentielle Hypoplastique ABAQUS  
Aksoy et al.  2014 Séquentielle Jointed Rock model Plaxis 3D 
Do et al.  
Zhao  et al.  
Liu et al. 
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   Lee et Rowe (1991) ont effectué des analyses numériques tridimensionnelles pour estimer les 
mouvements de terrain autour du tunnel de Thunder Bay en Ontario (Canada) creusé par 
tunnelier. La méthode adoptée pour simuler l’avancement du creusement est celle de vide 
annulaire (Gap method). Le coefficient de pression des terres au repos était de K0=0,85 et les 
caractéristiques du sol sont obtenues à partir des essais triaxiaux. Les résultats numériques 
concordent bien avec les mesures enregistrés tant au niveau des tassements longitudinaux que des 
déplacements horizontaux. Le profil du tassement transversal était toutefois un peu large. 
Dans le chantier du tunnel Heathrow trial creusé de manière séquentielle dans les argiles de 
Londres, Tang et al. (2000) ont étudié l’influence de la longueur libre non-soutenue au-devant du 
tunnel lors d’une analyse tridimensionnelle sur les mouvements du sol en surface. Le 
comportement de l’argile a été représenté par une loi constitutive élasto-plastique anisotrope et la 
longueur non-soutenue était de 5 m et de 10 m. le profil de tassement longitudinal finalement 
obtenu devient horizontal à une distance d'environ 20 m derrière le front de taille. Cette étude a 
permis de montrer l’effet important de l’emplacement du soutènement sur la réduction des 
tassements. 
Bourgeois (2002) a mené des calculs par éléments finis en condition tridimensionnelle, pour le 
calcul des tassements provoqués par la construction d'un tunnel creusé par la technique du 
prédécoupage mécanique. L’ouvrage modélisé reprend les caractéristiques géométriques du tunnel 
nord de la traversée souterraine de Toulon. Son modèle est constitué d’un ensemble de prévoûtes, 
et les phases d’excavations respectent au mieux la réalité. Le calcul a donné la possibilité de 
fournir une estimation de la cuvette de tassements provoqués par le creusement, qu’il l’a pu 
représenter au moyen d'une expression analytique relativement simple. Il a obtenu des résultats 
qui paraissent en bonne concordance avec les valeurs mesurées (aussi bien sur la forme de la 
cuvette qu’au rapport tassement au passage du front/ tassement final).  
Möller et Vermeer (2006a) ont conduit une étude par éléments finis en vue d’évaluer les 
mouvements induits par une excavation séquentielle en simulant le creusement réel du tunnel de 
Steinhaldenfeld à Stuttgart. Les essais in-situ et en laboratoire montraient que le type du sol 
traversé par le tunnel est de marne surconsolidée. Pour ce type de sol, une loi de comportement 
HS-Small possédant une rigidité plus élevée en très petites déformations a été retenue pour mieux 
reproduire ces différentes caractéristiques. Ils mettent en évidence qu’un meilleur calage sur le 
profil en long des tassements de surface sera obtenu, sauf si le coefficient de sur-consolidation 
(OCR) est égale à 2. Dans le cas d’un sol normalement consolidé (OCR = 1), le profil du 
tassement calculé est relativement large. 
Une analyse 3D des mouvements induits par une excavation mécanisée dans un sol mou est 
effectuée par Mroueh et Shahrour (2008). Leur modèle est basé sur l’extrapolation de l’approche 
convergence-confinement à la construction du tunnel 3D. Ils utilisent deux paramètres (Ldec et 
αdec) qui représentent la longueur de tunnel non-soutenu (jupe et arrière de la jupe) et le 
déconfinement partiel du sol sur cette longueur. La valeur de Ldec peut être égale au diamètre du 
tunnel, tandis que le paramètre αdec est calculé par calage sur des formules empiriques et ajusté sur 
des tassements enregistrés en projet réel. La performance de ce modèle a permis de fournir des 
résultats satisfaisants en termes de tassements de surface. 
Le travail de Migliazza et al. (2009) a aussi permis de mettre en évidence, et de spécifier la 
pertinence de la modélisation 3D dans le cadre de l’extension de la ligne 1 du métro de Milan, 
creusé dans une zone de nature sableuse. Le but de leur travail est de comparer les mesures de 
tassements de surface enregistrées sur le chantier avec les résultats numériques par trois 
approches ; empiriques, analytiques et numériques. Il apparait que le meilleur calage est 
seulement obtenu avec la modélisation 3D. 
La potentialité de la simulation tridimensionnelle a été confirmée par Svoboda et al. (2010b) 
dans un tunnel creusé par la méthode conventionnelle NATM. Leur travail consiste à étudier 
l’efficacité d’une loi de comportement avancée (modèle hypo-plastique) destinée aux argiles dans 
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le but de simuler le problème du creusement du tunnel Královo Pole (république Chèque). Après 
avoir ajusté les paramètres du modèle de comportement sur les essais expérimentaux, un modèle 
3D a pu être modélisé, et les calculs fournissent de précis résultats en termes de tassements en 
surface et en profondeur (Fig. 1.13a). Cependant, la confrontation des déplacements horizontaux 
met en évidence un écart important au voisinage du tunnel (Fig. 1.13b). 
 
 
                                   
 
 
Figure 1.13 : a) Cuvette de tassement transversale. b) Extensomètre vertical : comparaison entre les simulations 




Do et al. (2014), Zhao et al. (2014), Liu et al. (2014), Manh  et al. (2015) essaient de construire 
un modèle 3D multi-phases qui modélise l’avancement du tunnelier dans le sol, prenant en 
compte toutes les composantes et les procédures qui peuvent intervenir (la pression de 
confinement appliquée au front de taille, mise en place du revêtement et injection du coulis, l’effet 
de la consolidation du coulis après le passage du bouclier etc.). Ils soulignent que tous ces aspects 
doivent être respectés pour obtenir une simulation numérique la plus réaliste possible. Leurs 
études visent à connaitre : l’ampleur des déplacements en surface après le passage du bouclier, les 
efforts engendrés dans le revêtement, l’étendu de la zone plastique, etc. Ils sont parvenus à la 
conclusion que seule la modélisation 3D qui peut apporter des résultats convaincants à moins que 
toute la complexité des phénomènes d’interaction entre le sol et les éléments du tunnelier ait été 




Figure 1.14 : Etapes de la simulation numérique de l’excavation de tunnel par tunnelier (Liu et al. 2014). 
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1.5.3   Validation des méthodes numériques  
Il est indispensable de valider les modèles numériques utilisés pour la conception des projets 
souterrains. En effet, c’est une étape prépondérante qu’elle ne peut se faire qu’à partir de données 
expérimentales réelles. Un ouvrage support qui sert de référence est donc nécessaire à la 
confrontation des différentes procédures mises en œuvre. 
Pour aboutir à des résultats numériques cohérents et fiables, une attention particulière doit être 
portée sur chaque étape de la création d’un modèle numérique. Ces étapes englobent le maillage et 
les conditions aux limites, le modèle du comportement, l’état de contraintes initial et la valeur de 
K0… 
Pour ce qui est de la taille du modèle, Mestat (1997) préconise d’étendre latéralement le 
maillage sur une distance d’où moins 5D, et ce maillage doit être raffiné au voisinage du tunnel où 
les contraintes et les déplacements varient rapidement d’un point à l’autre.  
Etant donné le phénomène de déchargement (enlèvement de la matière) du terrain, et la 
redistribution de contraintes, dans certaines zones des déchargements et dans d’autres des 
surchargements, AFTES (1994) recommande d’estimer le module de déformation à partir de la 
courbe déchargement-rechargement sur un essai à cycles. Bolton et al. (1994), Masin et Herle 
(2005), Möller et Vermeer (2008), Hejazi (2010) mettent l’accent sur l’intérêt d’utiliser des 
modèles de comportement qui comprennent  une rigidité initiale généralement plus élevée en très 
petites déformations et un module d’élasticité en chargement différent de celui en déchargement. 
Ils ont conclu que le fait d’introduire la non-linéarité du sol sous faibles déformations conduit à 




1.6   Conclusion  
On s’est intéressé dans ce chapitre aux méthodes de prédiction des mouvements de sol induits 
par le creusement d’un tunnel. Les dispositifs de mesures in-situ montrent une cuvette de 
tassement en surface qui a pu être décrite par une courbe de Gauss. L’estimation de ces 
tassements dans un premier temps était basée sur des méthodes empiriques qui sont sensiblement 
influencées par la forme du tunnel, l’hétérogénéité des terrains, la méthode d’excavation etc.  Ces 
méthodes restent utiles au stade d’études préliminaires compte tenu de la complexité des 
phénomènes en jeu. Du côté d’approches analytiques, elles sont des outils d’analyse qui 
présentent de grands avantages aux ingénieurs mais demeurent limitées et obéissent à des 
hypothèses restrictives. 
Les méthodes numériques telles que les différences finies ou les éléments finis représentent, 
dans ce cas, un outil important capable de prendre en compte la complexité de la géométrie, le 
comportement du sol environnant ou encore les processus du creusement. Les analyses 
bidimensionnelles en coupe transversale et en déformations planes sont les plus répandues dans ce 
domaine, mais nécessitent des hypothèses simplifiées qui peuvent décrire le processus de 
déconfinement lié au creusement. Ces méthodes sont, par nature, mal adaptées à l’évaluation des 
processus de rupture et présentent parfois une transmission incorrecte des effets du creusement en 
surface surtout pour les ouvrages très peu profonds. Pour cette raison, il semble que seule 
l’approche numérique tridimensionnelle est de nature à examiner le problème dans toute sa 
complexité. Toutefois, ces simulations doivent être suivies par des calculs en rétro-analyse de cas 
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2.1   Introduction  
La stabilité des tunnels peu profonds réalisés en pleine section a depuis fort longtemps 
constitué un défi important à la communauté scientifique. Ces dernières années, une récente 
approche, basée sur la mise en place d’un système de prérenforcement à l’avant du front de taille a  
été développée. Elle vise à contrôler les déformations et les tassements en surface induits par le 
creusement et à assurer la stabilité de l’ouvrage à long terme. Cette approche consiste à renforcer 
un anneau de terrain autour de l'excavation en y introduisant des éléments linéaires beaucoup plus 
raides. Ces éléments dont la longueur varie de un à plusieurs mètres sont placés dans un trou de 
forage de quelques centimètres de diamètre dans la direction frontale, ils jouent un rôle de 
confinement lié à la pré-convergence du tunnel. 
Dans le présent chapitre, les principes de la technique ADECO.RS et son application aux 
tunnels ainsi que ces avantages vis-à-vis de la méthode de creusement conventionnelle NATM 
(New Austrian Tunnelling method) seront décrits en détail. On présente également les différentes 
approches disponibles dans la littérature pour dimensionner le renforcement par boulonnage et 




2.2   Phénomène de déconfinement du massif  
Au fur et à mesure du creusement de tunnel, l’avancement du front de taille engendre des 
perturbations qui se propagent longitudinalement et transversalement dans le terrain ainsi que 
d’une convergence des parois du tunnel en modifiant le champ de contraintes initial dans le 
massif, autrement dit la zone entourant le front de taille, c’est la zone d’influence du front. 
Selon Lunadri (2008), la réalisation d’un tunnel ne peut pas se passer sans la connaissance de : 
Le milieu à l’intérieur duquel nous opérons. 
L’action que nous accomplissons pour commencer l’excavation. 
La réaction attendue du massif à la suite de l’excavation. 
Dans la pratique, le milieu est le terrain dans lequel on envisage de réaliser le projet, qui est  
souvent discontinu, non homogène et anisotrope. En surface, ces caractéristiques sont assez 
variées, mais dépendent exclusivement de sa nature intrinsèque (consistance naturelle). En 
profondeur, les caractéristiques se modifient en fonction de l’importance des contraintes exerçant 
sur lui.  
L’avancement du front à l’intérieur du milieu représente l’action par laquelle se produisent des 
perturbations. En effet, cet avancement crée un phénomène strictement dynamique qui va 
modifier complètement l’état de contraintes. L’ampleur et l’extension de la zone perturbée à 
proximité du front de taille est définie par le rayon d’influence du front, elle est du même ordre de 
grandeur que le diamètre du tunnel.  
La réaction est la réponse en déformation du milieu à l’action de l’excavation. Elle se produit 
dans le cadre de la zone perturbée à la suite des forces de compression qui se développent sur le 
contour de la cavité et se manifestent ensuite  par des phénomènes d’extrusion sur le front de taille 
et des convergences autour de la cavité. 
Après plusieurs analyses de différents chantiers de tunnels en Italie, Lunardi (2008) a remarqué 
trois zones distinctes (Fig. 2.1) se forment autour du massif environnant en se basant sur le 
changement qui est arrivé  à l’état de contraintes : 
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 Une zone non perturbée par l’excavation, où le massif du sol est soumis au champ de 
contrainte initial loin devant le front. 
 Une zone perturbée (ou zone du front de taille), en avant du front et, limitée par le rayon 
d’influence du front Rf, où le champ de contrainte est tridimensionnel. 
 Une zone de stabilisation, loin derrière le front, où celui-ci n’a plus d’influence et le champ de 







                                              zone de stabilisation                zone du front de taille                zone non perturbée 
                                                                     
Figure 2.1 : Les trois zones caractéristiques lors du creusement d’un tunnel (Lunardi, 2008). 
 
On appelle un noyau d’avancement comme le prisme du terrain en amont du front de taille. Il 
s’étend sur une longueur correspondant au rayon d’influence du front soit environ le diamètre du 
tunnel.  Le champ de contrainte autour de ce noyau se modifie à l’arrivée du front en supprimant 
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Figure 2.2 : Comportement du noyau d’avancement en fonction de l’état de contrainte (Lunardi, 2008). 
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On remarque sur la figure 2.2 qu’au cours de l’avancement du front de taille, la contrainte de 
confinement    dans le noyau diminue jusqu’à s’annuler et celle principale    augmente, on a 
donc trois types de comportement possible du système front-noyau d’avancement : 
 Si l’élimination de l’état de contrainte au front ( 3 = 0) se fera lorsque le noyau du front est 
sous contrainte en domaine élastique, la paroi libérée (front de taille) se maintiendra stable 
avec des déformations limitées et absolument négligeables. 
Dans ce cas, la canalisation des contraintes sur le contour de la cavité (effet de voûte) se fait 
par la voie naturelle. 
 
 Si l’élimination de l’état de contrainte au front ( 3 = 0) se fait lorsque le noyau du front est 
sous contrainte en domaine élasto-plastique, la réaction sera importante et le front de taille se 
déformera élasto-plastiquement vers l’intérieur de la cavité (extrusion) en donnant lieu à une 
situation de stabilité à court terme. Cela signifie qu’un phénomène de plastification va se 
propager longitudinalement et radialement à partir du contour de l’excavation en produisant le 
déplacement de (l’effet de voûte) plus à l’intérieur du massif. Ce processus ne peut être arrêté 
qu’à travers l’installation d’interventions pertinentes de stabilisation de terrain. 
 
 Si l’élimination de l’état de contrainte au front ( 3 = 0) se fait lorsque le noyau d’avancement  
attient le domaine de rupture, le noyau devant le front devient instable et risque de mettre en 
péril la stabilité de l’ouvrage. 
 
Il est apparu que les caractéristiques de résistance et de déformabilité du noyau d’avancement 
jouent un rôle déterminant sur l’évolution des phénomènes de déformation. Sur la base de ces 
observations, il s’avère nécessaire de mettre en œuvre un ou plusieurs renforcements permettant 
de limiter les déformations élasto-plastiques et de garantir la stabilité de l’ouvrage à court et à 
long terme. Ces intervenions en amont du front représentent une action de pré-confinement qui se 
distinguer de celle de confinement qui agit seulement sur le contour de la cavité en aval du front. 
La disponibilité des technologies d’excavation et de renforcement a abouti à une véritable 
révolution dans les tunnels, qui ont permis à Lunardi (2008) de proposer une méthode innovante 
de conception et de construction des tunnels appelée l’approche ADECO-RS (Analyse des 
Déformations Contrôlées dans les Roches et dans les Sols) dont l’application pour la première fois 
est en Italie [à partir des années quatre-vingt]. Cette méthode a permis de donner des résultats 
exceptionnels voire incroyables en termes de stabilité et de sécurité.  
 
 
2.3   Description de la méthode ADECO-RS  
Cette approche représente une nouvelle procédure de conception et de construction des tunnels 
dont la qualité s’est définitivement révélée indiscutable au creusement des tunnels dans des 
conditions géologiques difficiles. Elle présente des solutions alternatives à celle de NATM (New 
Austrian Tunnelling method) qui intervient en aval du front, par une simple action de confinement 
pour réduire la convergence de la cavité (ne tient pas compte de l’extrusion et du pré-
confinement). 
Lunardi (2008) est le premier qui a eu l’idée de mettre au point un élément structural ayant des 
caractéristiques géomécaniques capables de limiter l’extrusion prématurée du front et l’apparition 
de zones en déformations plastiques. Ces éléments agissent à l’intérieur du massif en amont du 
front lorsque celui-ci est encore impliqué par des contraintes de type tridimensionnelles. Il 
propose trois méthodes de pré-confinement du massif à l’avant du front (Fig. 2.3) : 
• Des interventions directes de protection qui consistent à renforcer le contour du noyau en 
réalisant un présoutènement afin de faciliter l’effet de voûte ; on a la pré-voûte, le jet-grouting, ou 
encore la réalisation d’un arc cellulaire. 
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•  Des interventions de conservation indirecte qui consistent à améliorer les caractéristiques du 
noyau par la mise en place d’inclusions horizontales en fibre de verre (FGT ; fibres glass tubes). 
•  Des interventions de conservation mixte qui regroupent en même temps une intervention directe 








            
 
Figure 2.3 : Quelques méthodes de renforcement du noyau (Lunardi, 2008). 
 
 
Arc cellulaire  
Pré-découpage mécanique 
Jet- Grouting sub-horizontal à pleine section 
 
Renforcement du noyau par tubes en vibre de verre 
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2.3.1   Les phases particulières de l’approche ADECO-RS  
La méthode ADECO-RS comprend plusieurs phases regroupées en deux étapes principales : 
analyse et contrôle. La première phase consiste à identifier les caractéristiques physico-
mécaniques des terrains à partir des reconnaissances géologiques et géotechniques plus 
ponctuelles et plus détaillées. La deuxième est de choisir l’action de confinement ou de pré-
confinement à exercer au front vis-à-vis de la réaction attendue du noyau, ce choix est basé sur 
une série de contrôle et des mesures in-situ et en laboratoire. Pour évaluer la pression qu’il faut 
exercer au front afin de limiter ces déformations, certaines mesures doivent être faites telles que : 
• La mesure de l’extrusion ; in-situ, au moyen d’extrusomètre qui fournit la déformation 
longitudinale du front (en vraie grandeur). En laboratoire, on utilise un essai d’extrusion en cellule 
triaxiale qui va permettre de trouver la pression que l’on doit appliquer dans la cavité de 
l’échantillon pour limiter sa déformation axiale, et éviter notamment une trop forte plastification. 
Cette pression est alors utilisée par transposition au tunnel réel pour dimensionner le boulonnage 
du front de taille et obtenir l’ordre de grandeur des valeurs d’extrusion au front du tunnel. 
• La mesure de pré-convergence : on utilise des extensomètres introduits verticalement dans le 
terrain.  
• Les relevés topographiques des déplacements absolus du front de taille, à l’aide de mires 



















      
 
 
Figure 2.4 : Calcul de la pré-convergence à partir des mesures expérimentales de l’extrusion (Lunardi, 2008). 
 
 
Par la suite, une phase opérationnelle qui consiste à mettre en œuvre les présoutènements 
appropriés (fibre de verre, jet-grouting…etc.) au cours de l’avancement du front en les adaptant en 
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La dernière phase est de vérifier l’exactitude et la justesse des calculs faits préalablement par la 
lecture des phénomènes de déformations comme réponse du milieu durant l’avancement de 
l’excavation, et de contrôler le tunnel après l’exécution. 
L’approche ADECO-RS présente de grands avantages après avoir testé sa performance à 
plusieurs chantiers dont le tunnel ferroviaire de Vasto (Italie) et celui de Tartaguille sur la ligne 
ferroviaire haute-vitesse Lyon-Marseille. Avec la mise en place des présoutènements en avant du 
front de taille, leur excavation a pu être menée à son terme en réduisant à la fois le coût et le 
temps de réalisation ainsi qu’une meilleure sécurité pour les ouvriers sur le chantier. A cet égard, 
l’approche ADECO-RS est rendu applicable à tous les types de sol, même les plus difficiles avec 
l’industrialisation des opérations avancées qui garantissent essentiellement un avancement 
régulier du creusement pour contrôler les déformations survenus dans le massif. Cet aspect lui a 
permis d’avoir une part importante dans le cas de tunnels en milieu urbain où les tassements de 
surface doivent être minimisés. 
Un exemple détaillé sera explicité dans le prochain chapitre sur le deuxième Tube du tunnel de 
Toulon dans lequel l’application de l’approche ADECO-RS est utilisée. Le mode de renforcement 
adopté dans ce tunnel consiste en un boulonnage au front de taille plus une voûte parapluie. 
 
 
2.4     Etude sur le boulonnage du noyau d’avancement  
2.4.1   Boulonnage des tunnels : Historique 
Cette technique de renforcement des sols en place par des boulons, est apparue dans les années 
50 dans les mines des Etats-Unis. Elle permettait de traiter des difficultés particulières, par 
exemple la rupture fragile en écailles de granites à forte profondeur surtout dans des galeries 
hydrauliques. L’extension de cette technique aux terrains de caractéristiques médiocres a conduit 
à l’utiliser de manière systématique comme soutènement radial, en l’associant au béton projeté 
(Nouvelle Méthode Autrichienne). 
Les premiers boulons utilisés étaient des barres d’acier ancrés en fond de forage par divers 
dispositifs mécaniques comparable aux chevilles. A cause des limites rencontrées dans les terrains 
déformables et fragiles, le boulonnage à scellement réparti, en tout premier lieu au mortier de 
ciment puis à la résine, est apparu autour des années 1960, et s’est rapidement généralisé à une 
grande échelle grâce aux progrès réalisés dans sa mise en place. 
Dans les années 1980, une nouvelle technique est apparue consistant à enfoncer au front de 
taille des boulons de grande longueur en fibre de verre, dont la première utilisation concerne un 
des tunnels de la ligne ferroviaire de grande vitesse Rome-Florence, en Italie (1988). La réduction 
des mouvements et la maitrise du phénomène de plastification des terrains dû à la décompression 
ont contribué à étendre cette technologie à des tunnels de section plus importante. 
   
 
2.4.2   Technique de boulonnage  
Deux sortes de matériaux sont utilisées pour la fabrication des boulons : l’acier ou la fibre de 
verre. Le premier étant utilisé pour le boulonnage radial, son rôle est d’armer le terrain c’est-à-
dire de limiter les déformations de massif, d’améliorer globalement sa résistance à la traction et au 
cisaillement, et surtout d’éviter sa dégradation progressif. Les principaux types de boulons 
disponible actuellement sur le marché sont (les boulons à ancrage ponctuel et ceux à ancrage 
réparti, et les boulons à friction). D’une manière générale, le type d’ancrage dépend de la nature 
du terrain, alors que la longueur et la disposition sont conditionnées par la géométrie de l’ouvrage. 
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Dans ce mémoire de thèse, on s’intéresse particulièrement aux boulons frontaux renforcé de 
fibres de verre ainsi qu’aux boulons utilisés comme présoutènement par voûte parapluie. 
Les boulons au front sont des tubes légers en matériau composite de fibres de verre et de 
résines polyesters utilisés notamment au front de taille. Ils sont scellés dans des forages de grande 
longueur (généralement supérieur au diamètre du tunnel) dans le but d’augmenter les 
caractéristiques de résistance et de déformabilité du noyau d’avancement. Cette méthode permet 
de réduire le phénomène d’extrusion ainsi que la transmission des mouvements vers la surface du 
sol. 
Il en existe plusieurs types et formes, tubulaires de type « Y » ou lanières (Fig. 2.5), Certains 
sont constitués d’un tube nervuré en fibre de verre servant également de tube d’injection du 
mortier de scellement et d’autres sont constitués d’éléments triangulaire ou rectangulaire. Ces 
boulons sont utilisés dans le cas d’un creusement en pleine ou en demi section. 
 
 
Figure 2.5 : Boulons en fibre de verre (Lunardi, 2008). 
 
 
Ces boulons sont assemblés directement sur chantier (Fig. 2.6), leur longueur est généralement 
comprise entre 10 et 25 m avec un diamètre varie entre 60 et 100 mm environ. Ils sont placés à 
l’intérieur d’un forage frontal d’environ 10 cm de diamètre pour permettre une excellente 
adhérence avec les mortiers de scellement.  
Concernant les produits de scellement, Il en existe deux types: au coulis de ciment et à la résine. 
L’usage du coulis de ciment est plus répandu et coûte moins cher que celui de la résine. 
Cependant, le temps de prise de la résine est assez court qui rend possible l’excavation en toute 
sécurité. Les caractéristiques d’interface sol/coulis ou coulis/boulon doivent être élevées pour 
mobiliser l’effort admissible dans les boulons, ça va permettre d’assurer le transfert de charge 
entre le sol et le boulon. 
Du point de vue mécanique, Les boulons en fibre de verre possèdent une forte anisotropie. Ils 
présentent une forte résistance en traction (environ 500 à 800 MPa) et au même temps une faible 
résistance au cisaillement. Ceci va permettre d’assurer une destruction facile par les engins de 
terrassement au fur et à mesure de l’avancement. 
Forage 




i = - 1,00 mm 
Boulon constitué de 
Trois plaquettes 40×6 mm 
Rondelle en acier 
Ø = 60 mm 
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Figure 2.6 : Mise en place de boulons en fibre de verre (Lunardi, 2008). 
 
Les opérations de renouvellement des boulons au cours de l’avancement du front sont fonction 
des performances de ces boulons, des paramètres géométriques de l’ouvrage, des caractéristiques 
géotechniques du massif et de l’état de contraintes initial dans le terrain. Toutefois,  les boulons 
doivent être renouvelées à partir du moment où la densité du boulonnage semble insuffisante à 
garantir le préconfinement du noyau. Sur chantier, il existe deux modes de renouvellement du 
boulonnage au front  (voir Fig 2.7) : 
• Le cycle court : consiste à mettre en œuvre une fraction constante du boulonnage à chaque passe  
d’excavation du front de taille. L’intervention au front est plus courte car on ne renouvelle pas 
l’ensemble du boulonnage mais elle se répète plus régulièrement. 
• Le cycle long : un renouvellement total du boulonnage est effectué lorsque la longueur des 
inclusions n’est plus suffisante. Dans ce cas le linéaire des boulons n’est pas constant et 





      
Figure 2.7 : Deux types de cycles de boulonnage du front. 
 
 
En conclusion, il est souhaitable que ce système du renforcement soit conçu pour disposer en 
permanence d’un préconfinement constant (combinaison d’inclusions de longueurs variables 
définies selon le pas d’excavation) afin d’optimiser l’avancement des travaux du point de vue 
sécuritaire et économique. 
Si cette technique de renforcement n’est pas capable à maintenir le front dans un état stable, et 
les terrains situés en dessus peuvent mettre en péril la sécurité de l’ouvrage, il est nécessaire  de 
combiner le renforcement du front avec d’autres techniques de présoutènements, telles que le jet- 
a)    Tunnel de Toulon : cycle court 
(Renouvellement partiel tous les 3 m) 
 
b)    Tunnel de Tartaiguille : cycle long 
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grouting subhorizontal, la prévoûte ou la voûte parapluie. Dans le cadre de cette étude, une 
attention particulière est apportée au présoutènement par voûte parapluie. 
 
Ce présoutènement a pour but de limiter les décompressions survenues en calotte au cours du 
creusement. Il est conçu pour atteindre une longueur de pénétration en avant du front du même 
ordre de grandeur que sa hauteur pour se protéger de surfaces de rupture potentielles intéressant 
toute la section d’excavation (Fig. 2.8). La voûte parapluie est généralement formée soit de barres 
(ϕ 32 ou 50 mm), de tubes injectés (ϕ 90 à 250 mm) ou de tubes nommés forepoles installés dans 
des forages inclinés de longueur qui ne dépasse pas  18 m en raison des déviations lors de la 








La voûte parapluie peut être adaptée aux différents terrains. Néanmoins, Lunardi (2008) 
considère que les éléments utilisés pour former la voûte ne jouent pas le même rôle, par exemple 
l’élément forepole où chaque boulon fonctionne individuellement comme une poutre continue, 
sans créer une action transversale avec les autres boulons. En fait, cette technique n’arrive pas à 
créer un effet de voûte artificiel à l’avant du front de taille du fait qu’il n’y a pas une action 
transversale réciproque entre les boulons. Généralement, ce système du renforcement est 
préconisé dans le cas d’un milieu rocheux fracturé pour lutter contre les discontinuités du massif. 
 
Des exemples détaillés des études menées sur le boulonnage au front de taille et sur la voûte 




2.5     Approches de dimensionnement du boulonnage  
2.5.1   Approche physique  
Plusieurs auteurs se sont intéressés à étudier le renforcement du noyau d’avancement à l’aide 
de centrifugeuse (Al Hallak et al., 1999; Calvello and Taylor, 1999; Kamata and Mashimo, 2003; 
Juneja et al., 2010; Yokota et al., 2012) où d’un modèle réduit (Egger et al., 1999; Yoo et Shin, 
2003; Trompille, 2003; Shin et al., 2008; Hirata et al., 2013). Ils se sont attaché à étudier l'effet du 
boulonnage sur la stabilité du tunnel, en modifiant les propriétés du sol, les surcharges, le 
diamètre du tunnel, la densité et la longueur des boulons. Une attention particulière a été portée 
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sur le déplacement d'extrusion au front du tunnel, les tassements en surface et sur la longueur utile 
des boulons. 
Lors des études en centrifugeuse sur l’effet du boulonnage frontal, Al Hallak (1999) a simulé 
un tunnel prototype de 10 m de diamètre sous une couverture égale à deux fois le diamètre, 
renforcé frontalement par des boulons en fibre de verre. Pour cela, le tunnel est modélisé par un 
cylindre métallique (ϕ= 20 cm, épaisseur = 3 mm, et longueur = 30 cm) à l’intérieur d’un 
conteneur en acier de dimensions moyennes (largeur 1 m, profondeur 1 m, hauteur 1.6 m) 
indéformable rempli de sable de Fontainebleau jusqu’à atteindre une couverture de 40 cm. Les 
boulons sont simulés soit par des tiges filetées en acier de 2 mm de diamètre (Eacier = 210 GPa), 
soit par des tiges en PVC (EPVC = 3 000 MPa). Il a mis en évidence que la mise en place des 
boulons à l’avant du front permet de réduire la pression limite de soutènement, les déplacements 
au front et les tassements en surface, ils peuvent également limiter l’étendue horizontale et 
verticale des zones de rupture en avant du front. La longueur utile des boulons est estimée à plus 
de deux fois la distance entre le front et la surface de rupture développée en avant de celui-ci. 
Une autre étude a été réalisée par Kamata et Mashimo (2003) à l’aide toujours de la 
centrifugeuse dans le but d’étudier le renforcement du front de taille. Un conteneur qui mesure 
140x500x400 mm et un semi-cylindre de 80 mm de diamètre ont été utilisés pour simuler l’essai. 
Ils ont étudié l’influence de la longueur et du nombre de boulons mis en place derrière le front sur 
la stabilité d’un tunnel à faible profondeur (C/D=1) dans du sable. L’analyse des résultats obtenus 
a mis en évidence que la longueur minimale des boulons pour assurer la stabilité du front est égale 
à 0,5 D. Une autre étude concernant l’influence de la voûte parapluie a également été prise en 
compte. Les essais sont menées sous une gravité de 30g en utilisant deux modes de renforcement 
(élément forepole, et une plaque). La longueur des boulons varie de 0,25D à 1,5D ayant 1 mm de 
diamètre. Les résultats ont montré que la transmission de la zone de rupture vers la surface est 
réduite grâce à ce type de présoutènement. En outre, son effet en termes de stabilité du front de 
taille et d’extrusion semble limiter (Fig. 2.9). Les mêmes conclusions ont été tirées par Juneja et al 
(2010) dans des argiles. Ils ont remarqué que les boulons semblent réduire seulement la longueur  
de la cuvette du tassement à l’avant du front, la largeur n’a pas été affectée.  
Par contre, d’autres recherches menées par Hisatake et Ohno (2008) ont montré que les 
tassements peuvent être réduits d’une manière significative à l’avant du front lorsque les éléments 
forepoles sont installés dans des sables secs. Cet écart entre les résultats de ces études est 
probablement lié d’une part à la taille des inclusions par rapport aux autres dimensions du modèle, 
d’autre part au fait qu’on ne sait pas si les résultats de Hisatake et Ohno (2008) ne sont applicables 




Figure 2.9 : Effet de la voûte parapluie sur le mécanisme de rupture (Kamata et Mashim, 2003). 
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Egger et al. (1999) ont effectué des études sur le comportement du front d'un tunnel renforcé 
par des inclusions en fibre de verre. La stabilité du front de taille est analysée à l'aide d'un modèle 
physique à échelle réduite tridimensionnel sous gravité terrestre. Une cuve d’essai, de dimensions 
moyennes est utilisée (largeur 1 m, profondeur 1 m, hauteur 1,6 m), elle possède une structure 
métallique avec une ouverture circulaire de 48 cm de diamètre. Le front de taille est renforcé par 
des inclusions en fibre de verre horizontales et parallèles à l’axe du tunnel modélisées par des 
tiges de fil d’étain enrobé de grains de sable grossier d’un millimètre de diamètre. Huit essais ont 
été réalisés en faisant varier la couverture au-dessus du tunnel ainsi que la densité du boulonnage. 
Les résultats obtenus ont montré l’effet du boulonnage à stabiliser le front, et ceci même pour un 
niveau de renforcement relativement faible par rapport aux renforcements courants sur chantiers 




















Yoo et Shin (2003) ont également effectué une série d’essais en laboratoire sur modèle réduit 
en vue d’étudier l’influence  de la longueur et de la densité des boulons mis en place à l’avant du 
front sur l’extrusion et les tassements en surface. Leur modèle est constitué d’une boite en acier 
(longueur 1,2 m, largeur 0,5 m, hauteur 1 m) remplie de sable fin. Le diamètre du tunnel est de  
18,4 cm, et le soutènement a été représenté par une plaque épaisse circulaire en Plexiglas de 8 mm 
d’épaisseur.  Des barres en bois de 3 mm d'épaisseur ont été utilisées pour simuler les boulons de 
renforcement. En faisant varier le nombre (N) et la longueur (L) des boulons  de 18-54 et 0.3 D-
1.0 D respectivement, ils ont pu conclure que la longueur minimale des boulons pour garantir la 
stabilité du front est égale à 0,5 D. En outre, les vecteurs de déplacements à l’avant du front sont 
largement réduits (Fig. 2.11). 
 
Figure 2.11 : Influence du boulonnage sur les mouvements produites à l’avant du front (Yoo et Shin, 2003). 
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Trompille (2003) a conduit une étude expérimentale intéressante sur un modèle réduit conçu au 
laboratoire Géo-Matériaux de l’E.N.T.P.E. Huit essais ont été réalisés dans un mélange composé 
en masse à 85 % de sable fin et à 15% de kaolin (les quatre premiers avec boulons et les autres 
sans) afin d’évaluer l’apport du boulonnage frontal sur le comportement du terrain autour du 
tunnel. Le modèle est composé d’une cuve de grandes dimensions (longueur et largeur de 1,5 m et 
hauteur de 1,4 m) dotée sur sa paroi frontale d’une ouverture circulaire de 30 cm, servant à guider 
le creusement du tunnel. Le soutènement est modélisé par un tube en acier de 3 mm d’épaisseur, 
de 30 cm de diamètre extérieur et d’un mètre de longueur. Pour modéliser les boulons en fibre de 
verre et leur scellement, un matériau identique à celui utilisé par (Egger et al., 1999) est employé ; 
il s’agit de fil d’étain de 0.5 mm de diamètre encollé de grains de sable dont le diamètre est 
compris entre 0.8 et 1 mm, les grains de sable jouant le rôle de scellement, et le nombre de ces 
boulons varie entre 24 et 26 selon les essais. Elle a pu conclure que les déplacements internes 
devant le front sont considérablement réduits grâce à la présence des boulons. Concernant 
l’extrusion du front, l’apport du boulonnage est moins évident à montrer, du fait des nombreuses 
chutes locales qui viennent perturber les mesures (Fig. 2.12). Le chargement surfacique de rupture 
est quasiment deux fois plus important en présence de boulons. 
 
Figure 2.12 : Profils d’extrusion devant le front déduits expérimentalement (Trompille, 2003). 
 
Shin et al. (2008) ont effectué une série d’essais en laboratoire à grande échelle pour étudier 
l’influence des deux systèmes de renforcements (voûte parapluie et boulonnage au front) sur la 
réaction du massif, et comprendre le mécanisme de renforcement afin d’améliorer les méthodes de 
conception. Les résultats ont  démontré que  la voûte parapluie assure un transfert longitudinal des 
 
                  
Figure 2.13 : Modèle réduit à grande échelle : a) Installation du soutènement. b) Installation des boulons 
(Shin et al. 2008). 











 a)  b) 
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b) 
efforts et diminue la concentration des contraintes dans la direction latérale, ainsi qu’une 
réduction des tassements dans le massif (de l’ordre de 18-24 %). En ce qui concerne le 
renforcement frontal, ils ont remarqué que les boulons influent positivement sur la diminution des 
mouvements jusqu’à une longueur L=1-1,5 D. Ces résultats ont ensuite été confirmés à l’aide 
d’une simulation numérique. 
 
 
2.5.2   Approche en stabilité 
2.5.2.1    Analyse type équilibre limite  
Plusieurs auteurs (Anagnostou et Serafeimidis, 2007; Perazzelli et Anagnostou, 2011-2013; 
Oreste et Dias, 2012) ont utilisé la méthode d’équilibre limite pour étudier l’apport du boulonnage 
sur la stabilité du front. Ces approches peuvent fournir le coefficient de sécurité et la pression 
limite nécessaire vis-à-vis de la rupture. Elles sont largement utilisées en ce qui concerne les talus, 
car elles ont été validées sur plusieurs ouvrages réels. 
Anagnostou et Serafeimidis (2007) ont présenté cette méthode pour le dimensionnement du 
boulonnage au front dans un massif hétérogène et stratifié. La densité du boulonnage nécessaire à 
maintenir stable le front de taille est déterminée à partir d’un calcul itératif. Dans le cas d’un 
massif homogène et uniformément renforcé, ils présentent aussi des abaques qui relient la densité 
de boulonnage nécessaire, et la cohésion critique, avec l’angle de frottement du sol et les 
dimensions du front de taille pour que celui-ci soit stable. Ils ont conclu que le front peut rester 
stable si la cohésion est supérieure à une valeur seuil d'environ 0.2 H, et considèrent qu’une 
densité de 1,5 b/m² est suffisante dans le cas où les boulons sont renouvelés tous les 9m. Par 
contre, l'effet de la profondeur de la couverture semble négligeable. Par ailleurs, dans des sols 
cohérents, la stabilité du front augmente avec la profondeur du tunnel. 
Oreste et Dias (2012) ont présenté une nouvelle procédure pour analyser le renforcement du 
front de taille par des boulons en fibre de verre dans les tunnels peu profonds. La procédure est 
toujours basée sur la méthode d'équilibre limite, qui offre une évaluation détaillée de l'interaction 




Figure 2.14 : Le coefficient de sécurité en fonction du nombre de boulons :a) tunnel de Toulon. b) tunnel de 
PechŔBrunet (Oreste et Dias, 2012). 
 
a) 
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concerne le facteur de sécurité au front d'excavation avec les éléments de renforcements. Sur la 
base de ce facteur de sécurité, il est possible de déterminer la longueur des boulons appropriés et 
leur nombre. Cette méthode a été appliquée aux deux cas réels (le tunnel de Toulon Tube Nord, et 
celui de PechŔBrunet, France). ils ont constaté que les boulons dont la longueur est inférieur à 5 m 
influent sur le facteur de sécurité en raison du fait que l'interface entre la surface latérale de 
boulon/sol peut facilement se briser et donc réduire la contribution du système de renforcement. 
Par contre, si la longueur est supérieure à 1,5R (R est le rayon du tunnel) ; l’efficacité du 
renforcement est la même que celle d’une longueur infinie (Fig 2.14). 
 
 
2.5.2.2   Calcul à la rupture  
Divers travaux en milieu homogène et isotrope (sans renforcement), mettent en œuvre la 
théorie du calcul à la rupture pour conduire à des estimations par défaut ou par excès de la marge 
de sécurité par rapport à la rupture. 
Leca (1997) a introduit le boulonnage au front dans ces approches cinématiques sous forme 
d’un terme supplémentaire dans l’évaluation de la puissance de résistante maximale du massif, il a 
aussi étudié la contribution individuelle de chaque boulon en termes de frottement mobilisable à 
l’interface. 
Dans le cadre toujours de l'approche cinématique en calcul à la rupture, Subrin (2002) a 
proposé un nouveau mécanisme tridimensionnel pour l'étude de la stabilité du front de taille d'un 
tunnel en milieu cohérent et cohérent-frottant. La famille de mécanismes envisagée est construite 
à partir de spirales logarithmiques et dépend de deux paramètres géométriques. L'optimisation de 
cette géométrie conduit à un mécanisme critique très semblable aux observations expérimentales 
et numériques. Les boulons étant introduits par leur effet ponctuel sur les surfaces de rupture,  ces 
boulons sont tendus sur Σa, comprimés sur Σb (voir Fig. 2.15). 
 
 
Figure 2.15 : Mécanisme de rupture : contribution des boulons (Subrin, 2002). 
 
 
2.5.3     Approche en déformation 
2.5.3.1   Modèles analytiques 
La méthode fréquemment utilisée dans les modèles analytiques est celle d’homogénéisation.  
Cette méthode consiste à remplacer un milieu hétérogène (sol et boulons) par un autre homogène 
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équivalent. Elle est appliquée aux cas où le renforcement est uniformément réparti dans le massif 
traité et dont la densité puisse être considérée comme homogène à l’échelle macroscopique. 
De nombreux auteurs (Egger, 1978 ; De Buhan et al., 1989 ; Graso et al., 1991 ; Pelizza et al., 
1994 ; Bernaud et al., 1995 ; et Wong et al., 2000) se sont penchés sur la méthode de 
l’homogénéisation. Bernaud et al. (1995) ont mis en application une approche en homogénéisation 
par l’amélioration des paramètres d’élasticité et de plasticité anisotropes du matériau équivalent 
amélioré dans les directions longitudinale (boulonnage au front) et transversale (boulonnage en 
paroi). En fait, la démarche originale de cette approche a été proposée par Greuell (1993). Le 
comportement du massif non renforcé est décrit dans ce cas par une loi élastoplastique avec 
critère de Tresca (sol cohérent sous conditions non drainées). 
 
 




Jassionnesse et al. (1996) ont développé un modèle analytique en symétrie sphérique sur le 
renforcement longitudinal d’un tunnel.  Wong et al. (1997) ont également développé une méthode 
analytique en contraintes-déformations basée sur le principe de symétrie sphérique, permettant à 
partir d'un certain nombre d'hypothèses simplificatrices d'évaluer les déformations d'extrusion du 
front avec la possibilité supplémentaire de tenir compte d'un renforcement par boulons. Cette 
méthode s’appelle le modèle "Extrusion" est tout à fait comparable à la méthode convergence-
confinement pour les sections transversales de tunnels. Les boulons du renforcement du front de 
taille sont pris en compte par la méthode d'homogénéisation des milieux périodiques, selon les 
principes décrits par Greuell (1993) pour le boulonnage radial des tunnels, puis adaptés par 
Jassionnesse (1998) pour le boulonnage axial. Par hypothèse, les boulons ont une longueur infinie 
et ils sont modélisés avec une loi de comportement élasto-plastique avec une adhérence parfaite 
entre les boulons et le terrain. Les auteurs ont pu valider ce modèle à partir de comparaison avec 
des modèles numériques 2D et 3D et sur quelques cas de chantiers pour lesquels des mesures 
expérimentales étaient disponibles. 
 
Pour de qui est de la voûte parapluie, Wang et al. (2009) ont étudié son comportement par une 
approche analytique basée sur la théorie élastique des poutres de Pasternak. Les résultats ont 
ensuite été comparée à des mesures de déformations des inclusions enregistrées in-situ. Ils ont pu 






       
Chapitre 2 : Techniques de présoutènement dans le creusement des tunnels 
Partie I : Etude bibliographique                                                                                                                                            - 49 - 
 
2.5.4   Calculs numériques  
Dans un calcul numérique, le renforcement des tunnels par boulonnage peut être modélisé par 
trois méthodes : des approches simplifiées, l’homogénéisation et la modélisation complète du 
terrain, des inclusions et leur interaction. 
2.5.4.1   Approches simplifiées  
Ces approches prennent en compte l'effet du boulonnage de façon indirecte, elles tentent de 
simplifier l’apport du renforcement par l’utilisation d’un paramètre généralement difficile à 
quantifier. Quatre méthodes principales existent : 
 L’augmentation du module élastique du noyau d’avancement. 
 L’augmentation de l’angle de frottement et de la cohésion du noyau. 
 L’augmentation de la cohésion du sol dans le noyau. 
 L’application d’une pression au front de taille. 
Lunardi et al. (1989) ont proposé de prendre en compte l’effet des éléments du renforcement 
comme une augmentation du module de déformation du noyau (reliant cette valeur au nombre de 
boulons, à la cohésion et à l’angle de frottement du massif de sol. En ce qui concerne le pré-
soutènement par voûte parapluie, Song et al (2007) ont comparé cinq méthodes de détermination 
de la rigidité équivalente de la zone pré-renforcée. Pour vérifier la pertinence de chaque méthode, 
ils ont effectué un calcul 3D en prenant en compte la modélisation complète du terrain et des 
boulons. Les résultats des différentes méthodes ont été comparés et la formule suivante proposée 
par les auteurs arrive à simuler correctement le comportement du massif : 
 
                                                                +
                
                 
                                                                   
 
 
Indraratna et Kaiser (1988, 1990) ont réalisé des calculs axisymétriques en simulant la roche 
renforcée avec des propriétés géo-mécaniques améliorées (                . Ces caractéristiques 
sont reliées à la densité du boulonnage par le coefficient β où :  
β  
    λ   
     
 
Avec : 
d : diamètre du boulon. 
λ : coefficient de frottement entre la sol et la roche. 
a : rayon du tunnel. 
SL et ST : qui représentent respectivement la distance longitudinale et transversale entre les 
boulons. 
Les deux propriétés géo-mécaniques améliorées sont définies de la manière suivante : 
                                                   υ     
β  +    υ +     υ
β  +    υ +  
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    υ          υ 
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Egger (1978), De Buhan et al. (1989), Graso et al. (1991), Pelizza et al. (1994) se sont 
également intéressés à déterminer l’apport du renforcement en termes de résistance. Ils ont conclu 
que la résistance à la traction du renforcement donne au matériau composite une cohésion élevée 
en fonction de la cohésion du terrain et de la résistance à la traction des inclusions provenant de la 
mobilisation du frottement entre le sol et le renforcement. On peut citer une approche qui a été 
proposée par Egger (1978). Cette approche se traduit dans le plan de Mohr-Coulomb par le 












Si l’on appelle c la cohésion initiale du terrain, l’apport des boulons aboutit à une cohésion 
améliorée : c’ = c + Δc. Le critère de Mohr-Coulomb s’écrit : 
                                          
σ  σ 
 
 
σ + σ 
 
   υ       υ                                                                           
L’action des boulons est prise en compte sous la forme d’une contrainte de confinement 
supplémentaire. Le critère devient alors : 
                      
σ   σ +  σ  
 
 
σ +  σ +  σ  
 
   υ       υ                                                              
La translation du critère vers le haut se traduit par une augmentation de la cohésion qui est définie 
par : 
                                                                          
 +    υ
     υ
  σ                                                                           
Δσ3 : est calculée à partir de la valeur minimale entre la résistance à la traction et la résistance à 
l’arrachement du boulon. 
                                                                                                                                               
   
 
     
                           Pour le boulonnage au front de taille. 
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Grasso et al. (1991) ont proposé une approche similaire en utilisant l’amélioration fictive de la 
cohésion qui est définie par la relation suivante : 
                                                                   
 σ 
 






)                                                                                                           
Où           σ  
    
 
 
n : est le nombre de boulons. 
S : est la surface représentative d’une section de tunnel boulonné. 
Τb : est la traction admissible du boulon. 
Dans cette approche, l’effet des boulons se traduit uniquement sur la cohésion du terrain et 
néglige totalement leur contribution dans les zones de terrain dont le comportement est élastique. 
On fait donc l’hypothèse que l’influence des boulons dans la zone élastique est négligeable. 
Une autre approche proposée par Peila (1994) consiste à prendre en compte l’apport du 
renforcement par une pression exercée au front de taille. Cette pression est égale à la somme des 
efforts dans les boulons ramenée à la surface du front, l’effort étant pris comme égal à la valeur 
inférieure de la résistance à la traction ou à l’arrachement du boulon. 
                                                             {
  σ   
 
 
   τ   
 
}                                                                       
Avec : 
n : nombre de boulons. 
A : section d’un boulon.  
σadm : contrainte maximale admissible en traction dans un boulon. 
S : surface excavée. 
τadm : contrainte maximale de cisaillement admissible à l’interface boulon/terrain. 
Sl : surface latérale totale d’ancrage. 
 
Dans le cas d’un tunnel profond, Peila et al. (1996) ont abouti à une bonne concordance entre 
le calcul numérique (3D axisymétrique) et les résultats expérimentaux en prenant en compte la 
valeur de la résistance à la traction comme une force. 
Dans les deux méthodes citées précédemment, l’estimation de la pression fictive au front ou de 
l’augmentation de cohésion, sont basées sur la limite de résistance du boulon. Cependant, dans la 
grande majorité des cas, le boulon étant très déformable, l’effort maximal de traction dans le 
boulon reste faible en comparaison avec sa limite de résistance, laquelle ne constitue donc pas un 
critère de dimensionnement. 
Par le biais d’une modélisation tridimensionnelle, Dias (1999) a montré que dans le cas d’un 
tunnel peu profond, les approches simplifiées de Grasso (1993) et Peila (1994) surestiment l’effet 
du boulonnage vis-à-vis des déformations dans le massif. Ce résultat est dû au fait qu’en réalité, 
l’effort maximal des boulons est rarement mobilisé. Il a également souligné que la force unitaire à 
prendre en compte varie à la fois avec le nombre des boulons et le niveau de contraintes initiales 
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2.5.4.2   Homogénéisation  
De nombreux auteurs se sont intéressés à la méthode d’homogénéisation (Wullschlager et 
Natau, 1987 ; Greuell, 1993, Bernaud et al. 1995…) en vue d’analyser des situations simplifiées 
d’une cavité boulonnée au moyen d’un modèle bidimensionnel axisymétrique. La formulation 
d’une loi constitutive élasto-plastique anisotrope pour un massif renforcé par boulonnage frontal 
et radial a été initialement présentée par Bernaud et al. (1995). L’extension de ces travaux au cas 
d’un massif  pulvérulent a été menée par Bernard et al. (2009) dans le cadre d'un calcul 2D.  
L’intérêt principal de l’utilisation de la méthode d’homogénéisation dans une configuration 
axisymétrique réside dans le fait que l’on puisse prendre en compte le boulonnage frontal et radial 
ce qui permet d’éviter le recours au calcul 3D.  
Sur la base des travaux de Bernard et al. (2009), Maghous et al. (2012) ont pu formuler un 
critère de résistance homogénéisé avec la prise en compte des caractéristiques d’interfaces 
inclusion-sol et l’implanter par la suite  dans un code de calcul 3D. Le tunnel de Kielder 
(Royaume Uni) a été retenu comme un projet support pour l’étude numérique. La précision des 
solutions numériques basées sur la méthode d'homogénéisation est évaluée par comparaison avec 
les résultats in-situ et avec la mise en œuvre d’un modèle intégré. 
Dias (1999) a également implanté un modèle de comportement homogénéisé dans le code de 
calcul FLAC 2D au cas particulier de l’axisymétrie avec une direction axiale de renforcement. Le 
comportement du sol a été représenté par un modèle élastique-parfaitement plastique basé sur le 
critère de rupture de Mohr Coulomb et sa règle d’écoulement associée. L’écrouissage 
macroscopique induit par la non-simultanéité des chargements pour les deux matériaux, ainsi 
qu’un glissement de type rigide-plastique entre le sol et l’inclusion sont pris en compte. Les 
résultats de la confrontation de l’approche homogénéisée aux calculs tridimensionnels ont montré 
une très bonne concordance en termes d’extrusion (voir Fig. 2.18) et de convergence. 
 
 
Figure 2.18 : Extrusion du front de taille (σ0=0,8MPa), (Dias, 1999). 
 
      
 
2.5.4.3    Approches prenant en compte la modélisation complète du terrain et du        
               renforcement  
Dans cette technique, le sol et l’élément du renforcement sont discrétisés et après assemblés en 
introduisant des éléments de contact à l’interface. Les boulons dans ce cas peuvent être soit 
représentés par des éléments de massif, soit par des éléments barre. Ces approches présentent 
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l’avantage de prendre en compte différents modes d’interaction terrain-inclusion (frottement, 
glissement, décollement). L’utilisation de ces méthodes permet d’une meilleure estimation de la 
contribution du renforcement à la réduction des déformations puisqu’elles sont capables de 
modéliser la complexité des phénomènes en jeu. 
Deux types d’analyses sont possible : en déformation planes ou en configuration 3D. 
 
 
2.5.4.3. A   Modèles en déformations planes  
L’analyse bidimensionnelle en déformations planes n’est à priori utilisée que pour des 
éléments de renforcement bidimensionnels (nappe géotextile, plaque métallique) qui sont continus 
dans leur plan. Les boulons discontinus dans la direction longitudinale au tunnel sont représentés 
par un élément équivalent continue de type plaque ou coque. Cette représentation consiste à 
remplacer une nappe discontinue de boulons par une  nappe continue, dont les propriétés 
macroscopiques sont équivalentes à celle de la nappe réelle. Ces propriétés sont déduites en 
égalant les rigidités à la traction et à la flexion des deux éléments, cette méthode présente 
l’inconvénient de ne pas tenir compte de la continuité des déformations et des contraintes entre les 
points situés de part et d’autre de la nappe et suppose que les déformations des boulons sont 
égales aux déformations de la nappe. Cela pose un problème lorsque l’on se trouve dans le cas 
d’une interface différente de l’adhérence parfaite. L’équivalence est alors plus difficile à 
déterminer et il faut tenir compte de caractéristiques d’interfaces équivalentes. 
Très peu d’auteurs se sont penchés sur la stabilité de la tenue du front et prévoir son 
renforcement par le biais d’un calcul 2D car le tunnel est considéré comme une excavation de 
largeur infinie dans la direction transversale ce qui ne permet pas de rendre compte effectivement 
des redistributions tridimensionnelles de contraintes liées à la présence du front.   
Par le moyen de la méthode des éléments distincts (MED), Funatsu et al. (2008) ont mené une 
analyse bidimensionnelle en coupe transversale et longitudinale afin d’étudier l’influence du 





Figure  2.19 : Distributions des particules, et les vecteurs déplacements engendrés par l’excavation de deux 
tunnels (Funatsu et al. 2008). 
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Quatre calculs ont été effectués dont deux concernent le renforcement du noyau par deux 
systèmes de présoutènements, le boulonnage au front et la voûte parapluie. Ils se sont seulement 
contentés d’étudier l’impact de ces deux systèmes de présoutènements vis-à-vis de la stabilité du 
front. La figure 2.19 montre les distributions des particules, et les vecteurs de déplacement dans le 
cas de deux tunnels qui se font face. En l’absence de renforcement (premier cas), on voit 
clairement que les deux fronts se sont complètement effondrés. Par contre, le renforcement par 
boulonnage permet de maintenir stable le front même s’il n’est pas renforcé de l’autre côté. 
 
 
2.5.4.3. B   Modèles tridimensionnels  
Compte tenu de la présence du front de taille, l'analyse du creusement d'un tunnel nécessite, en 
toute rigueur, la mise en œuvre de calculs tridimensionnels. Ce type de calcul semble à priori le 
plus adéquat pour prendre en compte la complexité du système sol/boulons. Dans la pratique 
courante, L’analyse 3D est appliquée pour des cas très particuliers, par exemple pour une 
géométrie complexe qui demande un examen plus détaillé impossible avec les méthodes 
courantes. Ces modélisations sont encore plus rares et sont faites plutôt dans le cadre de travaux 
de recherche. 
Plusieurs auteurs ont utilisé des approches tridimensionnelles pour étudier l’effet du 
renforcement du noyau d’avancement sur le problème de la stabilité globale de tunnel, soit par 
l’utilisation des boulons en fibre de verre (Dias, 1999 ; You, 2002 ; Yoo et Shin, 2003 ; Perazzelli 
et Anagnostou, 2013 ; Oreste, 2013 ; Anagnostou et Perazzelli, 2015 ; Li B et al., 2015), ou par 
des boulons qui servent comme une voûte parapluie (Kim et al., 2005 ; Volkmane et schubert, 
2006 ; Song et al., 2006-2013 ; Oke et al., 2014). 
Dias (1999) a effectué une analyse 3D pour examiner essentiellement l’action d’un décalage du 
radier sur les mouvements du massif encaissant et l’apport du boulonnage au front pour le 
contrôle de ces mouvements. Le phasage du creusement et de la mise en place des inclusions sont 
simulés. Il a mis en évidence que le boulonnage au front influe fortement sur l’extrusion avec une 
réduction de 45 % des mouvements dans le cas d’une densité moyenne. L’influence du décalage 
du radier est moins importante que l’influence du boulonnage, en fait, avec une densité de 0,26 
b/m2 (densité de boulonnage faible), le volume d’extrusion est inférieur à celui obtenu avec un 
radier placé au front. 
Yoo (2002) a par ailleurs mené une analyse numérique 3D pour étudier le comportement d’un 
tunnel renforcé frontalement, il a lancé une étude paramétrique en mettant l’accent sur les effets 
des  
 
Figure 2.20 : Déplacements d’extrusion, (C/D = 2.5) ; a) Front non renforcé. b) Front renforcé (Yoo, 2002). 
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des paramètres du renforcement tels que (la longueur, la densité, et la rigidité) sur le 
comportement du front. Il a indiqué que la mise en place des inclusions à l’avant du front, même 
avec une densité faible, conduit à une réduction significative de l’extrusion (voir Fig. 2.20), des 
tassements de surface et des zones plastiques. Néanmoins, les inclusions doivent avoir une 
longueur minimale de 0,5 D pour être efficaces, de plus, la valeur du K0 joue un rôle remarquable. 
Oreste (2013) a également conduit une analyse paramétrique avec la méthode des différences 
finies pour étudier l'influence du renforcement du front d’un tunnel profond ayant une forme 
circulaire creusé dans deux types de massif. Les caractéristiques mécaniques (c et E) du deuxième 
massif sont presque deux fois supérieures à celles du premier. Une attention particulière a été 
portée sur l’effort maximal des boulons et le déplacement axial du front engendré lors du 
creusement. La figure 2.21 représente pour les deux types du massif les efforts maximaux de 
traction sur l’ensemble des boulons (ces valeurs attiennent son maximum à 0,5 R devant le front). 
La zone colorée correspond au niveau des efforts qu’ils ne devraient pas atteindre, parce que cela 
peut augmenter le risque de rupture des boulons. Il a en particulier mis en évidence que la 
diminution de rayon du tunnel et l’amélioration des caractéristiques mécaniques de massif 
encaissant  conduisent à une diminution importante des efforts de boulons. 
 
Figure 2.21 : Force axiale maximale en fonction de nombre de boulons (Oreste, 2013). 
 
Pour ce qui est de la voûte parapluie,  Kim et al. (2005) ont analysé numériquement l'effet de 
ce présoutènement en utilisant des éléments forepoles. Les forepoles utilisés dans cette étude 
étaient de 60,8 mm de diamètre, 3 mm d'épaisseur et de 12 m de longueur. Ils ont été installés 
avec un espacement de 40 cm et renouvelés tous les 6 m. Le coulis du ciment a été simulé en 
multipliant le module de déformation du sol d'origine par un facteur de 2. Ils ont pu arriver la 
conclusion que les tassements de surface pourraient être réduits de 10% dans le cas d’un sol ayant 
une faible résistance mécanique. Grâce à une rétro-analyse, ils ont pu formuler deux équations 
analytiques afin de calculer le tassement en surface et en clé du tunnel dans le cas d’un tunnel 
non-renforcé ou celui renforcé par le système de voûte parapluie, ces deux formules dépendent de 
la couverture et le module de déformation du sol. Néanmoins, leurs formules doivent être utilisées 
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avec précaution du fait de la complexité de la modélisation numériquement de ce type de pré-
soutènement. 
Song et al. (2006) ont effectué une analyse numérique 3D pour étudier l’incidence de ce 
système de présoutènement sur l’extrusion et les tassements en jouant sur plusieurs paramètres, 
tels que la longueur, l’inclinaison, le diamètre du tunnel ainsi que le recouvrement des boulons. Ils 
ont pu mettre en évidence que l’effet de la voûte parapluie sur la réduction de l’extrusion semble 
trop minime, dans ce cas un système de renforcement au front s’impose surtout pour les tunnels 
ayant un large diamètre. En ce qui concerne le tassement en clé du tunnel, son effet est visible 
surtout pour des larges inclinaisons et des boulons plus longs (Fig. 2.22). Par contre, elle apparait 
peu influencée par la longueur du renouvellement des boulons.  
 
 
     
 
Figure 2.22 : Influence de la voûte parapluie sur les tassements de surface. a) En fonction de la longueur de 
boulon. b) En fonction de l’inclinaison du boulon (Song et al. 2006). 
 
 
Volkmann et Schubert (2006) ont aussi présenté une étude d’un noyau d’avancement renforcé par 
boulonnage en mettant l’accent sur l’apport de la voûte parapluie lors d’une simulation numérique 
en différences finies. À l’aide d’une chaine d’inclinomètres placés à proximité des inclusions, les 
courbes de déflexion des boulons ont pu être tracées en fonction de l’avancement du front.  
                                  a)                                                              b) 
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La démarche adoptée pour modéliser ce type de présoutènement consiste en deux approches ; 
dans la première, les boulons ont été modélisés un par un tandis que, dans la deuxième, l’approche 
par homogénéisation a été retenue. Ils ont mis en évidence que l’approche par discrétisation 
complète arrive à bien se caler aux mesures in-situ, alors que la méthode d’homogénéisation 
entraine une surestimation de l’effet de la voûte parapluie sur les tassements. A partir des résultats 
obtenus, ils ont pu constater que la voûte parapluie ralentit la propagation des tassements au-
dessus de la clé du tunnel (Fig. 2.23), et chaque boulon travaille indépendamment des autres en 
transférant les charges soit sur le soutènement du tunnel  soit sur une zone du massif à l’avant du 
front sans créer un effet de voûte. Cet effet ne peut apparaître que, quand un système de pré-
soutènement fermé comme des colonnes cimentées sont utilisées. Ils ont également souligné que 
la voûte parapluie à elle seule n’est pas capable d’assurer la stabilité du front car les inclusions 
agissent seulement en dehors du périmètre de tunnel et n’est pas dans le font de taille. 
 
Plusieurs d’autres auteurs (Eclaircy-Caudron et al., 2006 ; Monnet et Jahangir, 2014) ont arrivé 
aux mêmes conclusions que l’utilisation de cette méthode de présoutènement a une faible 
influence sur la diminution des tassements et de l’extrusion. 
En dépit de grand nombre de recherches qui ont conduit à des informations plus utiles sur le 
comportement de ces éléments de renforcements, peu d’études ont été menées afin d’étudier la 
stabilité par un type de présoutènement couplé, c'est-à-dire le boulonnage au front et la voûte 
parapluie. Une étude détaillée a été menée par Janin (2012). L’auteur a utilisé la méthode des 
éléments finis (Plaxis 2D/3D) pour étudier l’influence de deux systèmes de renforcement du 
noyau d’avancement (voûte parapluie plus boulonnage au front de taille) sur la réaction du massif 
encaissant. Le boulonnage au front et la distance du retard de radier ont montré avoir un rôle 
prépondérant sur la réduction des mouvements dans le massif. Par contre la voûte parapluie limite 
les tassements notamment au-dessus de la clé et son influence sur les valeurs finales de 
déformations en surface se montre limitée. Après avoir effectué une rétro-analyse numérique 
bidimensionnelle pour obtenir des indications concernant les paramètres de calcul qui permettent 
de simuler correctement le processus d’excavation, il a mis en évidence que seule l’analyse 
numérique tridimensionnelle qui permet d’obtenir des résultats satisfaisants. 
Witschi et al. (2013) ont également confirmé les potentialités de l’approche 3D dans la 
prévision des tassements de surface dans le cas d’un renforcement du front par boulonnage plus 
voûte parapluie. Ils ont comparé les résultats obtenus numériquement avec ceux obtenus par les 
méthodes empiriques de (O'Reilly et New, 1982 ; Mair et al., 1996) et les mesures enregistrées sur 
le chantier. Le tunnel de Champel qui relie la gare centrale de Genève (Suisse) à Annemasse en 
(France) a été retenu comme projet support pour l’étude numérique. Grâce à une étude 
paramétrique qui a visé à réduire les incertitudes de certains paramètres géotechniques, ils ont 
souligné que seule la modélisation 3D qui permet de simuler correctement les inclusions et arrive 




2.6   Conclusion  
Dans ce chapitre, une recherche bibliographique qui concerne essentiellement la 
problématique du sujet de thèse a été présentée. La première section précise les différents 
principes de la méthode ADECO.RS qui se voit aujourd’hui comme une avancée ingénieuse pour 
construire des tunnels aussi grands que sécurisés. L’idée de cette approche est de donner une 
rigidité suffisante au front de taille (boulonnage au front) ayant la possibilité de maintenir le 
terrain à l’intérieur du noyau pour réduire les déformations qui proviennent de l’excavation. 
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De nombreux auteurs ont conduit différentes études afin de mieux saisir le comportement du 
massif renforcé par inclusions linéiques et établir des règles pour le dimensionnement de cette 
technique. Une grande complexité a été remarquée concernant la modélisation de sol/boulon, car 
leurs paramètres et lois d’interactions sont vraiment difficiles à mesurer, il faut par conséquent 
élaborer une étude longue et minutieuse pour anticiper les déformations du noyau. 
La deuxième section détaille les diverses approches possibles afin d’étudier le comportement 
du sol renforcé, on a :   
Les approches physiques permettent d’étudier l'effet du boulonnage sur la stabilité du tunnel en 
modifiant librement les propriétés du sol, le diamètre du tunnel, la densité et la longueur des 
boulons etc. Néanmoins, la majeure partie de ces approches reposent sur des hypothèses de 
calculs qui peuvent respecter au mieux les lois de la similitude. 
Les approches en stabilité peuvent fournir le coefficient de sécurité et la pression limite 
nécessaire vis-à-vis de la rupture. Cependant, elles ne donnent aucun renseignement sur le niveau 
de déformation du massif. 
Les approches en déformation prennent en compte le présoutènement de façon indirecte 
(méthode d’homogénéisation), et permettent de connaître le champ de contraintes et de 
déplacements dans le massif. Toutefois, elles sont appliquées aux cas où le renforcement est 
uniformément réparti dans le massif traité. 
La modélisation numérique tridimensionnelle, avec discrétisation complète des inclusions et de 
l’interface avec le sol, s’avère la plus fiable pour simuler le comportement réel des différents 
systèmes de présoutènement. Dans ce cas, les différents efforts engendrés dans les éléments de 
tunnel peuvent être déterminés. Néanmoins, cette méthode présente l’inconvénient d’être plus 
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3.1   Introduction  
Ce chapitre est une présentation de la traversée souterraine de Toulon, ce projet est inséré 
dans la démarche mise en œuvre au niveau de l'agglomération de développement des mobilités 
durables et de l'attractivité de l'aire toulonnaise pour les habitants, le tourisme et l'économie. Son 
but est de délester les axes routiers du centre de Toulon et faciliter la circulation dans la ville et sa 
périphérie en permettant le développement des transports en commun. Le tunnel comporte deux 
tubes (Nord et Sud), les travaux du premier (tube Nord) ont commencé en 1994. Il a été décidé de 
ne pas commencer les travaux du tube Sud à la suite d’un effondrement survenu au premier tube 
en 1996, cela pour pouvoir achever le creusement en toute sécurité, le tube Nord a enfin été mis 
en service en 2002. 
Les travaux de tube Sud ont démarré en novembre 2006 et achevés en 2011, ces conditions 
géologiques et géotechniques ont été identifiées en s’appuyant d’une part sur un nombre 
important de sondages de reconnaissance et d’essais effectués en laboratoire, d’autre part sur 
l’expérience du creusement de premier tube. L’ensemble des informations fournies sur le tunnel 
est pour la grande partie présenté dans le travail de Janin (2012), Le Bissonnais et al. (2008), 
DREAL PACA (2009, 2015) et Mermet et al. (2005). La Maitrise d’Ouvrage de ce projet est la 
Direction Régionale de l’Environnement, de l’Aménagement et du Logement PACA, le Maitre 
d’Œuvre est le groupement SETEC TPI / ITS Ŕ TERRASOL et leurs sous-traitants.  
 
Dans cette première partie, une description globale du contexte géologique et géotechnique de 
tracé du tube Sud,  de la technique du creusement ainsi que des profils types de soutènement et du 





3.2     Présentation générale du deuxième tube 
3.2.1   Position géographique 
Le Tunnel de Toulon est composé de deux tubes pratiquement parallèles. Il permettra d’assurer 
une continuité autoroutière entre l’A50 (à l’Ouest en venant de Marseille) et l’A57 (à l’Est en 
venant de Nice) en passant sous le centre-ville de Toulon (Fig. 3.1). Chaque tube a été conçu pour 
deux voies de circulation unidirectionnelles. Le deuxième tube a une longueur de 1818 ml et une 
section moyenne d’environ 120 m². Le tracé se situe entre 10 et 40 m de profondeur sous le 
centre-ville. Les premiers travaux ont commencé avec la réalisation des entrées et sorties du 





Figure 3.1 : Vue en plan du tunnel de Toulon (DREAL PACA, 2009). 
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Le creusement commence en septembre 2007 pour le front Ouest, en mai 2008 pour le front 
Est et en février 2009 pour l’attaque spécifique dite du « puits Marchand » (voir Fig. 3.2). Cette 
attaque est mise en place dans le cadre des renforcements de sécurité pris pour éviter que ne se 
reproduise dans ce secteur, l’accident du Pont Marchand survenu en 1996 sur le 1er tube. Pour 
prendre en compte les difficultés particulières du sous-sol, ils ont effectué un creusement très lent 
et précautionneux, avec des mesures de soutènement exceptionnelles. La mise en service du 2eme 
tube a été en début 2014. 
 
 
3.2.2   Contexte géologique 
Suite à l’expérience du 1er tube, des précautions considérables ont été prises préalablement à 
l’engagement du creusement. Des études géologiques et géotechniques très poussées ont été 
réalisées avant de commencer le creusement. Plusieurs campagnes de reconnaissance ont donc été 
effectuées au droit et à proximité du tube Sud (dans une bande de 50 m environ). Ces 
investigations s'appuient sur un ensemble de plus de 100 sondages carottés, la plupart verticaux, 
mais également sur trois sondages carottés horizontaux de grande longueur (150 à 250 m) réalisés 
à partir de galeries d'amorce creusés depuis les rameaux du tube Nord. Au total, c'est un linéaire 
d'environ 4000 m de sondages carottés qui ont permis d'étudier la structure géologique du tube 
Sud, soit plus de deux fois la longueur du projet. 
Ces études ont permis d'établir la coupe géologique présentée sur la figure 3.2 ; de nombreuses 
unités géologiques présentant des caractéristiques très hétérogènes tant au niveau de leur nature 
(lithologie) que de leur structure (état de fracturation) ont été identifiées. À l'Ouest, le tunnel foré 
doit traverser environ 150 m de colluvions, très perméables et nécessitant donc des traitements de 
terrain préalables. En partie centrale, il apparaît une plus forte proportion de quartzophyllades : 
plus de 600 m et des unités structurales telles que : le Socle antéstéphanien, le Stéphanien et le 
Permien charriés (Paléozoïque). Dans la zone Est l'épaisseur des remblais et des colluvions 
aquifères dépasse généralement 5 m et atteint même plus de 10 m. 
 
 
Figure 3.2 : Profil géologique: tube Sud (Mermet et al. 2005). 
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L’ensemble des levés géologiques sur les fronts du tube Sud est la première méthode de 
reconnaissance à l'avancement qui a été effectuée. Ils sont faits à partir d’observation visuelles 
simples à mettre en œuvre. Ce sont dument programmées dans le cycle de travail du creusement 
du tunnel afin que les contraintes du chantier soient bien prises en compte, permettant ainsi son 
exécution dans des conditions optimales. La figure 3.3 représente deux types du front de taille du 
tube Sud rencontrés lors du creusement, on observe une hétérogénéité des terrains et une présence 
de surfaces lustrées et des variations très rapides de faciès. Les risques de venues d’eau 
importantes peuvent être arrivés. 
Selon AFTES  (2005), ces levés permettent de reconstituer le contexte géologique et également 
de garder la mémoire du terrain. Les informations recueillies, avant que le soutènement et le 
revêtement ne viennent occulter le terrain, permettent ultérieurement de comprendre l'action des 
terrains sur le tunnel, durant toute la vie de l'ouvrage. 
 
      




3.2.3   Cadre géotechnique  
Du fait de contexte hétérogène du massif, tant à l'échelle pluri-décamétrique qu'à l'échelle 
métrique, il a été décidé d’identifier les caractéristiques géotechniques de l’ensemble du sol sur la 
base d’une importante campagne d'essais pressiométriques (une cinquantaine de forages avec près 
de 1500 essais), ainsi que des essais de laboratoire, mais avec les mêmes difficultés de 
prélèvement d'échantillons intacts représentatifs. Parmi les essais effectués au laboratoire, on 
trouve (des essais triaxiaux, essais oedométriques K0 cycliques à haute pression, essais de 
compression uniaxiale, essais de résistance sur les roches, essais brésiliens (Rtb), essais Franklin 
etc.). 19 familles de terrains ont été appréciées sur les tracés sud et nord de la Traversée 
Souterraine de Toulon. Ils sont présentés dans le (dossier N°643/6i/18569/02 réf jfs i03-133 du 
18/07/03, récapitulatif des données géotechniques, CETE Méditerranée). 
En ce qui concerne les essais pressiométriques, les résultats semblaient montrer, au moins dans 
les terrains les moins déformables, des modules sensiblement plus faibles que ceux qui avaient été 
mesurés sur le tube Nord, les valeurs moyennes pouvant aller dans un rapport de 1 à 3 (Fig. 3.4).  
Après avoir effectué des recherches en vue d’expliquer cette différence de comportement 
géologique, ils ont conclu qu'il était un problème de mesures, et qui peut être justifié par le fait 
que les essais des reconnaissances sont réalisées à plus de 10 ans d'intervalle. En plus, les valeurs 
de modules pressiométriques des terrains rocheux fracturés restent incertains. Le comportement 
du massif pour les deux tubes n'était par conséquent pas très différent. 
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Dans la pratique, l’état initial après l’excavation est substitué à une succession d'états qui 
résultent d'abord de la création d'un vide au sein du massif (enlèvement de matière, déchargement 
global, annulation de la contrainte normale à la paroi de l'excavation, redistribution des 
contraintes, ...), puis de la mise en place en fonction du temps de soutènements. Ceci conduit à 
recommander, compte tenu de l'état actuel des connaissances: d'estimer le module à partir de la 
courbe de déchargement-rechargement sur un essai à cycles. A cette raison, des essais cycliques 
ont été effectués en indiquant un rapport Ecyclique / EM compris entre 1,1 et 2,5, avec une valeur 
moyenne pour l’ensemble des terrains analysés de l’ordre de 1,3 (Mermet et al. 2005). Par rapport 
aux mesures habituelles, la différence entre le module cyclique et le module pressiométrique est 
donc plutôt faible à Toulon. 
De ce fait, le choix des paramètres géomécaniques dans ces terrains est très délicat du fait de la 
difficulté de fournir des éprouvettes aussi représentatives que possible du sol dont proviennent les 
échantillons. Afin de réaliser les calculs numériques de justification des soutènements et des 
tassements observés sur le tube Nord, les caractéristiques géomécaniques ont été l’objet d’une 
étude paramétrique en rétro-analyse. Cette analyse s'avérait sujet à des perturbations puisque les 
déformations calculées dépendent des paramètres de terrain, et même de choix adapté des taux de 
déconfinement λ corresponds à chaque phase de travaux. Là où il y a un renforcement par des 
présoutènements, le choix exact de λ devient difficile (Panet, 1995). 
 
Le même type d’études a également été mené pour la détermination des caractéristiques 
mécaniques de la famille du Socle, les résultats montrent une forte incertitude au niveau de la 
valeur du module de déformation, et plusieurs solutions sont atteintes avec des valeurs qui se 
situent dans la fourchette des 160-240 MPa. Il n’y a pas unicité de la solution. 
 
 
3.2.4   Contexte hydrogéologique  
Sur la base de différentes campagnes de reconnaissances hydrogéologiques (essais de 
pompage, suivis piézométriques, essais Lefranc, mesures de débits …), l’étendue du système 
aquifère a pu être délimité. Toutefois, il faut retenir que les travaux de réalisation du premier tube 
ont probablement perturbé le contexte hydrogéologique préexistant. 
D'une façon générale, les données piézométriques ont présenté deux nappes au niveau du 
projet, une nappe des surfaces, située dans les remblais, et colluvions souvent très perméable, et 
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une nappe profonde, particulièrement puissante dans les niveaux plus perméables de calcaires et 
dolomies et dans le socle. Dans l’ensemble, les niveaux piézométriques des deux nappes sont 
plutôt les mêmes, elles entrainent  une charge d'eau en tunnel atteignant 20 à 30 m. les travaux de 
creusement ont largement concouru à rabattre le niveau de la nappe. À la fin des travaux, et 
notamment après l'étanchement du revêtement du tunnel, la nappe retrouve son niveau d’origine. 
 
 
3.3   Technique de creusement adoptée 
Le tube Sud a été creusé à partir des deux attaques principales (Ouest et Est) en opérant sur 
deux fronts ce qui nécessite deux différentes installations de chantiers à chaque extrémité du 
tunnel, et une autre attaque intermédiaire à partir d’un puits de 37 m de profondeur qui se situe 
dans la zone Marchand, cette zone est tout à fait particulière, puisqu'elle avait conduit à des 
désordres importants sur le tube Nord, dans un secteur heureusement peu urbanisé. 
Compte tenu de l’hétérogénéité des terrains, il a fallu utiliser une technique de creusement par 
méthode conventionnelle avec terrassement en pleine section à la fraise ou au marteau piqueur 
selon la dureté des sols rencontrés. Dans la mesure où les activités du creusement et du 
soutènement provisoire du tunnel ne peuvent être interrompues à aucun moment pour des raisons 
de sécurité, des installations de deux côtes du tunnel assurent l’approvisionnement des différents 
matériaux nécessaires, tels béton projeté, cintres. 
 
 
3.4   Méthodes de renforcement du tunnel  
Dans le cas où les conditions géologiques et géotechniques du tube Sud étaient globalement 
comparables à celles du Nord, il avait été logique de creuser le tube Sud par les mêmes principes 
de base, c'est-à-dire un renforcement des terrains en avant du front par des présoutènements et un 
soutènement rigide placé au plus près du front associé à une couche de béton projeté et fermer 
rapidement l'anneau par un contre radier provisoire. 
Néanmoins, le renforcement de tube Nord avait montré quelques limites de la technique du 
pré-découpage pour certaines configurations géologiques difficiles, et notamment : leur mode de 
fonctionnement défavorable dans les pélites très tectonisées, mais également de la forte 
fracturation provoquant des éboulements de la saignée. 
Sur cette base, des principes fondamentaux de creusement et plusieurs profils de soutènement ont 
été retenus: 
 Excavation en pleine section avec un pas d’avancement de 1,5 m et soutènement provisoire 
(cintres HEB, contre cintres, béton projeté).  
 
 Un présoutènement par voûte parapluie, pré-confinement du front par boulons de fibre de 
verre, soutènement HEB et BP, contre-radier (en majorité) sur 92 %. 
 
 Un présoutènement par voûte-parapluie, pré-confinement par colonnes de jet grouting sub-
horizontales, soutènement HEB et BP, contre-radier sur 2 %. 
 
 Drainage grâce à la foration des boulons en voûte et au front. 
 
 
Le tracé du tube Sud a en fait été divisé en plusieurs secteurs principaux selon la géologie, la 
couverture et les valeurs finales de tassement des structures en surface …etc. Pour chaque secteur, 
un profil de soutènement type a donc été retenu. Le choix de ces profils de soutènement a été fait 
en focalisant sur les valeurs de tassements en surface. Pour cela, des rétro-analyses ont été 
effectuées sur le tube Nord dans les zones sans pré-voûte en travaillant avec deux jeux de données 
: 
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 L’un avec des paramètres géomécaniques faibles, et des valeurs du taux de déconfinement 
élevées (minimisant ainsi l'effet des présoutènements). 
 
 L’autre avec des paramètres géomécaniques plus forts, et des valeurs du taux de 
déconfinement faibles, pour tenir compte de façon plus significative de l'effet des 
présoutènements. 
 
Dans la majorité des cas, deux types de renforcement sont utilisés ; des renforcements en avant 
du front par des boulons longitudinaux en fibre de verre et des renforcements métalliques 
divergents : tubes métalliques 70/89 mm de 18 m de longueur, renouvelés tous les 9 m, soit en 
auréoles divergentes de 14° avec 21 tubes (PS 2) (Fig. 3.6), soit en véritable voûte parapluie 




Figure 3.5 : Profil de soutènement type PS4 (Mermet et al. 2005). 
 
 
Figure 3.6 : Profil de soutènement type PS2 (Mermet et al. 2005). 
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3.5   Description du cycle d’avancement  
Le cycle d’avancement adopté dans le chantier du deuxième tube de Toulon est généralement 
basé sur des critères relatifs d’une part à l’ouvrage et son mode d’exécution (les dimensions et la 
forme de la cavité,  et le procédé de creusement), d’autre part à l’environnement (la grande 
nocivité des tassements vis-à-vis de l’environnement et le bâti, ainsi que les effets d’une 
modification de l’équilibre hydrologique). Ce cycle correspond à une longueur de 9 m 
d’excavation, à la fin de laquelle, une voûte complète est considérée comme achevée. Les 
principales phases sont : 
 
 
3.5.1   Réalisation de la voûte parapluie  
D’une manière générale, le  creusement du front s’arrête chaque 9 m afin de mettre en place un 
présoutènement par voûte parapluie. Cette dernière, constituée de tubes métalliques de forte tenue 
a pour objectifs essentiels d’améliorer la stabilité du front par réduction des contraintes agissant 
en avant de celui-ci et de limiter les tassements. La voûte parapluie consiste à placer des tubes 
d’acier longitudinal qui font 18 m de longueur inclinées de 6° dans le premier cas ou de 14° dans 
le deuxième cas. Deux types de tubes ont été utilisés selon les caractéristiques du terrain rencontré 
: tube pétroliers 89/70, ou autoforeurs 51/33. L’espacement entre chaque tube varie de 50 à 70 cm 
selon les caractéristiques des sols. Ces tubes sont scellés au terrain soit par de la résine ou par un 
coulis de ciment injecté sous pression de façon à combler l’espace annulaire temporaire. 
L’injection se fait immédiatement après la mise en place du tube, avant que le terrain ne se 
referme autour de lui. La qualité des scellements est très importante puisque c’est elle qui garantit 
le report des charges sur les tubes.  
 
 
3.5.2   Renforcement du front de taille  
Un renforcement du front de taille a été mis en œuvre immédiatement après l’installation de la 
voûte parapluie. Les boulons sont en fibre de verre ou en acier, généralement de 18 m de longueur 
renouvelés presque tous les 4.5 m. Les boulons en acier ont été adoptés dans les terrains qui 
posaient des problèmes d’enfilage des éléments (resserrement des trous). Une machine baptisée 
GTA est utilisée pour la première fois en France pour réaliser toutes les opérations du forage et la 
mise en place des boulons en voûte et au front, et la pose et le réglage du cintre (Fig. 3.7). Les 
boulons ont également été scellés dans ce cas, avec du coulis ou de la résine.  
 
 
Figure 3.7 : Utilisation de la GTA (Janin, 2012). 
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3.5.3   Excavation et mise en place du soutènement 
La dernière phase consiste à creuser le front de taille au moyen d’une pelle fraise parfois 
remplacée par un brise-roche hydraulique s’il y’a de terrains plus durs. La passe d’excavation était 
en général de 1,5 m. La géométrie du front de taille est concave, ce qui favorise la formation d’un 
effet de voûte près des parois de la cavité et permet d’éviter la décompression des terrains dans la 
zone du front de taille.  Durant l’excavation, les boulons au front sont détruits sur la longueur de 
la passe.  Le produit de marinage est chargé par une chargeuse sur des camions  et transporté hors 
du tunnel. 
 
Après l’excavation, les travaux ci-dessous ont été réalisés : 
 Une couche de 5 cm de béton fibré est appliquée en voûte. 
 Réalisation des drains au front. 
 Une couche de 8 à 15 cm de béton fibré est appliquée au front à titre de confinement. 
 
Un soutènement composé de cintre HEB 180 a ensuite été posé et fixé sur le contour de 
l’excavation avec une coque en béton projeté fibré de 20 cm d’épaisseur (Fig. 3.8). Les cintres 
sont renforcés au niveau des piédroits par des pattes d’éléphant (voir Figure 3.9). Généralement, 
le soutènement provisoire doit être mis en place en quantité suffisante au bon moment : ni trop tôt 
(alors on retient inutilement des forces que le massif pourrait encaisser) ni trop tard (alors on 
induit à la massif des forces qu’elle ne peut pas supporter (le facteur temps devient outre mesure 
important dans l’application du soutènement)). 
 
 
   
 




La dernière étape est l’excavation du radier ; le radier est exécuté par contre-cintre HEB 220 et 
une couche de béton armé (30 cm d’épaisseur).  
Dans cette étape, le contre-cintre a été mis en place avec un retard variable par rapport au front 
de taille. La réalisation des radiers très près du front de taille et le blocage rapide des pieds de 
cintre renforcent l’assise, limitent les déformations et contribuent à la stabilité du front de taille. 




       
Chapitre 3 : Description du tube Sud de Toulon 
Partie II : Contexte du Tunnel Sud de Toulon                                                                                                    - 69 - 
 
 
       





Pour réaliser les tranchées couvertes aux deux extrémités du tunnel, il est apparu nécessaire 
d’adapter le projet aux variations du toit du substratum, mais les principes de base sont restés plus 
ou moins les mêmes : pour la tranchée Ouest, des parois moulées ont été réalisées dans les 
alluvions et colluvions, le substratum étanche étant beaucoup trop profond. Par contre, dans la 
tranchée Est, des parois continues ont été envisagées dans les formations superficielles baignées 
par la nappe phréatique, poursuivies par un blindage plus léger. Par ailleurs, il a fallu tenir compte 
dans la conception du tube Sud de la présence des ouvrages existants (parois moulées) du tube 




3.6   Conclusion 
On s’est intéressé dans cette première partie à présenter les différentes caractéristiques de 
deuxième tube de Toulon. L’extrême complexité du contexte géologique observée lors du 
creusement de ce tunnel a incité le maître d’ouvrage et le maître d'œuvre à retenir la technique de 
creusement par méthode conventionnelle en pleine section, et à renforcer le noyau d’avancement 
au moins par deux types de présoutènements. Il reste bien sûr maintenant le rôle du pilotage du 
chantier afin de préciser l'ensemble de données obtenues et confirmer les choix qui ont été faits 
pour permettre d'adapter les techniques de creusement et de renforcement aux multiples 
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4.1   Introduction 
Dans la conception et la construction des ouvrages souterrains en site urbain comme celui de 
Toulon, les ingénieurs sont confrontés à un problème majeur concernant la protection des 
ouvrages existants contre les risques induits par le creusement. En effet, compte tenu de la nature 
hétérogène des sols et de la faible profondeur du tunnel, on assiste à une forte interaction entre le 
creusement et les structures existantes. Cette interaction est principalement due aux mouvements 
de sols induits par le creusement, qui peuvent mettre en péril la stabilité de certains ouvrages. 
Pour cette raison, Le recours à la méthode d’auscultation est nécessaire afin de suivre pendant 
les travaux les déformations en tunnel (convergences et extrusion du front) et les tassements en 
surface en vue de pouvoir adapter la construction aux terrains réellement rencontrées. Les 
différents résultats de ces auscultations sont directement comparés à des seuils définis au 
préalable. 
 
Dans ce chapitre, on présente le système d’auscultation mis en place sur le chantier du deuxième 
tube de Toulon et les différentes procédures sur lesquelles s’est basé le pilotage du creusement du 
tunnel. Un exemple d’une section instrumentée ainsi que ces principaux résultats de mesures 
seront présentés. Le suivi du chantier et la collecte des différentes mesures in-situ est en effet 
effectué par Janin (2012) dans le cadre d’un projet baptisé CIFRE reliant le Laboratoire de Génie 




4.2   Le cadre de l’instrumentation 
Dans le cadre des ouvrages souterrains, la surveillance des travaux est très recommandée afin 
de maitriser les risques d’instabilité à court terme et garantir la pérennité de l’ouvrage à long 
terme. Dans ces cas, Peck (1969) a proposé d’utiliser la méthode observationnelle qui permet des 
économies importantes de temps et d’argent, sans sacrifier pour autant la sécurité. L’objectif 
principal de cette méthode est de suivre pendant les travaux, à l’aide d’instruments de mesure 
adaptés, quelques valeurs clefs afin de détecter des anomalies et de contrôler en temps réel 
l’efficacité des éléments structurels et de renforcements, cela permet également d’anticiper sur ce 
qui va se passer à la phase suivante de construction et d’adapter la conception. Pour savoir quand 
il est nécessaire de modifier la conception prévue, des seuils d’alerte et de vigilance sont définis à 
l’avance afin d’apporter des modifications lors de leur dépassement. 
Peck (1969) considère que l’application de la méthode observationnelle nécessite les huit 
conditions : Effectuer des reconnaissances suffisantes des terrains, Evaluer les conditions les plus 
probables et les plus défavorables, Elaborer une conception basée sur les conditions les plus 
probables, Choisir les paramètres à observer au cours de l’avancement et estimer leurs valeurs sur 
la base des conditions les plus probables, Calculer la valeur des mêmes paramètres mais sur la 
base des conditions les plus défavorables, Définir les procédures de modifications de la 
conception pour chaque cas significatif prévisible des résultats de l'observation par rapport aux 
prévisions basées sur les hypothèses de dimensionnement, Le suivi des grandeurs observées et 
l’évaluation du comportement réel, La mise en place d’une action, si nécessaire, afin de l’accorder 
au comportement réel. 
Cette méthode ne peut être appliquée sauf si les résultats de mesures d’auscultation sont 
disponibles. Cette dernière vise à recueillir suffisamment d’informations pour établir la validité de 
la conception de départ et vérifier la sécurité de l’ouvrage à court terme en suivant l’évolution des 
valeurs mesurées et en les comparants à des seuils prédéfinis. Elle permet également d’observer et 
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d’analyser le comportement réel du massif encaissant. Tous les résultats doivent être rapidement 
disponibles et analysés afin de disposer du temps nécessaire à la mise en place d’une 
modification. On voit que l’étape de l’auscultation ne constitue qu’un volet de la mise en œuvre 
de la méthode observationnelle. Il convient donc de remplir toutes les conditions requises citées 
ci-dessus afin de mener la construction du tunnel à son terme avec succès. 
 
 
4.3    Présentation du système d’auscultation 
4.3.1  Les déplacements en surface : 
Les mouvements provoqués en surface par les travaux souterrains peuvent être mesurés soit 
par : 
 Des mesures topographiques (ou optiques) ; qui relèvent la position de repères passif fixés sur 
les structures en utilisant un nivellement topographique classique. Ces appareils permettent la 
mesure des distances et des angles, donc le calcul des coordonnées absolues des repères en 
visant des points réputés fixes. 
 Des mesures de mouvements ponctuels par des capteurs fixés sur les structures et reliés à une 
centrale d’acquisition. Ces mesures offrent une meilleure précision que les mesures 
topographiques. 
 Les mesures par satellite qui permettent un suivi de quelques points isolés munis de capteurs 
GPS ou un suivi de grandes surfaces par interférométrie radar. 
 
Dans le cas du tube Sud, le système d’auscultation des tassements en surface a été conçu et 
réalisé par SOLDATA. Ce système vise à contrôler les mouvements en surface et définir 
également les tassements différentiels et absolus admissibles pour le bâti. Une série de théodolites 
automatiques d’une fréquence de mesure élevée ont été utilisés afin d’enregistrer les déplacements 
du sol et des bâtiments. Le profil d’auscultation des mouvements suite à l’excavation est espacé 
tous les 9 m (5 points de mesure dont 1 à l’axe et les 4 autres d’un côté et de l’autre de l’axe du 
tunnel) et 4.5 m pour les zones sensibles. Deux autres systèmes complémentaires ont été utilisés : 
le système CENTAURE et CYCLOPS (Fig. 4.1). Dans le premier système, des théodolites 
mesurent le déplacement vertical du sol sans avoir besoin de cibles physiques. Dans le deuxième, 
les mêmes théodolites visent également des cibles placées sur les façades des bâtiments et 
mesurent leurs mouvements dans les directions X, Y, Z. Ce système permet de suivre le 





Figure 4.1 : Schéma du principe de module CYCLOPS (Le Bissonnais et al., 2008). 
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Toutes les mesures enregistrées ainsi que d’autres informations importantes comme les relevés 
du front de taille, les mesures piézométriques sont envoyées en temps réel via un réseau sans fil à 
un centre d’acquisition. Elles sont ensuite stockées dans une base de données nommée (Geoscope) 
qui peut être consultée à distance par les différents acteurs du projet (Entreprise, Maitre d’Œuvre, 
Maitre d’Ouvrage) par le biais d’un accès sécurisé par internet. Ce système permet aussi de 
générer automatiquement  des alarmes sur chantier (gyrophares et sirènes) et des e-mails et/ou 
textos envoyés aux responsables du chantier. 
Cette base de données, alimentée d’observations quantitatives et qualitatives sur le 
comportement du tunnel a représenté un outil très efficace pour le pilotage du chantier. 
 
 
4.3.2   Méthodes d’estimation des tassements  
Lors du creusement de tube Sud, les tassements de surface ont fait l’objet d’un suivi attentif. 
Une première analyse quotidienne portait sur l’évolution du tassement de chaque point de 
nivellement en fonction du temps et de l’avancement du front de taille. La surveillance comportait 
l’examen des vitesses de tassement en fonction du temps et des gradients de tassement en fonction 
de l’avancement. 
Diverses approches ont été envisagées pour tenter de fixer des bornes ou des seuils applicables 
aux vitesses ou de déterminer des fuseaux qui permettent d’effectuer une prévision des 
tassements. La manière la plus générale d’exploiter les mesures de tassements de surface consiste 
à représenter les courbes de tassements et leur évolution sous forme de cuvette tridimensionnelle. 
Les cuvettes totales correspondent au tassement total observé à une date donnée et les cuvettes 
instantanées représentent la variation du tassement durant une période de temps connue, qui 
correspond à une longueur d’avancement du front de taille. 
 
 
4.3.2.1  Profil en long du tassement 
Pendant la construction du tunnel Sud, il s’est avéré utile de chercher à prévoir le tassement en 
se basant sur les tassements observés en avant du front. Trois modèles ont été testés, Il s’agit du 
modèle de Serratrice-Magnan et de Bourgeois et un autre modèle empirique. Les deux premiers 
modèles sont choisis parce qu’ils ont été formulés sur la base des mesures faites sur le premier 
tube. Concernant le modèle empirique, il représente un dérivé de l’optimisation d’équations 
exponentielles sur les mesures de tassements enregistrés sur différents chantiers et, en particulier, 
sur celui de la ligne de métro Jubilee Line de Londres. L’expression de ce modèle a été modifiée 
pour obtenir un excellent calage avec les mesures enregistrées sur le tube Sud par l’introduction 
d’un paramètre de translation a, qui permet de changer le rapport entre le tassement au passage du 
front Sface et le tassement final S0. L’équation est la suivante : 
 
                                                        {    [(
 
 
)    +   ]}                                                 
 
o S0  est le tassement final.  
o Le rapport k/i règle la forme de la courbe.  
o i est le point d’inflexion de la courbe de Gauss.  
o k est un paramètre adimensionnel. 
o x est la distance, à un moment donné, entre le point de surface considéré et la position du front 
de taille. 
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Pour reproduire le mieux les données expérimentales, un ajustement par la méthode des 
moindres carrés des trois modèles a été réalisé. Il a montré que l’approche modifiée, proposée en 
équation 4.1, permet le plus souvent d’obtenir un meilleur calage avec les mesures enregistrées 
sur le deuxième tube de Toulon. 
 
Figure 4.2 : Optimisation des trois différents modèles sur un exemple de tassement d’un point de nivellement 
sur le chantier du tube sud de Toulon (Janin, 2012). 
 
 
On remarque sur la figure 4.2 qu’un bon calage de l’évolution du tassement à l’arrière du front 
de taille (x<0) avec les modèles de Serratrice-Magnan et Bourgeois. Par contre, ils ne sont 
généralement pas capables de bien représenter l’allure du tassement à l’avant du front de taille 
(x>0). Une concordance relativement précise entre l’évolution des tassements calculés par la 
méthode empirique et ceux observés à l’avant du front de taille lorsque les trois paramètres libres 
(S0, le rapport k/i et a) sont calés. Ce calage pourrait ensuite répéter à chaque fois qu’une nouvelle 
mesure de tassement est enregistrée.  
 
 
4.3.2.2   Cuvettes transversales et tassements différentiels 
Les cuvettes de tassements transversales à l’axe du tunnel ont été tracées tout au long du 
creusement du tube Sud. Dans le but de déterminer la valeur du point d’inflexion i, des 
optimisations aux moindres carrés des paramètres de l’équation de Peck (présentée dans la partie 
bibliographique) ont été faites. Cette estimation est nécessaire pour calculer la pente maximale de 
la cuvette transversale et qualifier les dommages aux constructions, des valeurs critiques ont été 
proposées en littérature. 
Dans le cas du chantier de Toulon, Le tassement différentiel a été considéré comme le rapport 
entre la différence de tassement enregistrée par deux cibles fixées sur le bâtiment et la distance 
horizontale entre elles. Des valeurs de seuil du tassement différentiel ont été fixées et recalées en 
contenu en fonction du comportement réel du bâti durant les travaux. Une classification 
typologique des dimensions du bâti, des caractéristiques structurelles, de l’âge et de sa position 
doit être faite au préalable afin de déterminer le tassement différentiel. 
La figure suivante présente l’exemple de l’analyse des cuvettes transversales de tassements 
mesurés dans la rue Chalucet. Deux profils de mesure étaient disponibles, un composé des points 
de nivellement sur la chaussée (CENTAURE) pour mesurer le tassement du sol, l’autre par des 
cibles bâtis (CYCLOP) pour mesurer le déplacement du bâti. 
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Un autre ajustement par la méthode des moindres carrés a été fait sur chacun des profils de 
tassement. Le graphe ci-dessous présente aussi l’emplacement des différents bâtiments par rapport 
à l’axe du tunnel. 
 
Figure 4.3 : Optimisation de Gauss sur les profils transversaux de tassement (Janin, 2012). 
 
 
Pour les deux mesures, on remarque que les mêmes valeurs de points d’inflexion de la cuvette 
de tassement ont été obtenues. Les conséquences les plus inquiétantes dans ce cas apparaissaient 
entre les bâtis C34 et C33 dans la partie Nord du massif et entre les bâtis C60 et C59 dans celle 
Sud. La pente maximale de la cuvette est environ 1 mm/m, aucun dommage n’est apparu sur les 
bâtiments. On remarque également que le tassement mesuré sur les bâtiments est plus important 
que celui enregistré sur le sol, en particulier dans le voisinage de l’axe du tunnel. Ce phénomène 
est probablement dû au poids des bâtis et à la faible rigidité de leur élément. 
 
 
4.3.3   Relevés du front de taille et sondages de reconnaissance à l’avancement 
Un levé de front de taille est la première méthode de reconnaissance à l'avancement qui a été 
effectuée. C’est une action périodique réalisée chaque 1.5 m pour permettre de reconstituer le 
contexte géologique rencontré et de garder la mémoire du terrain. Les informations recueillies, 
avant que le soutènement et le revêtement ne viennent occulter le terrain permettaient de 
comprendre l'action des terrains sur le tunnel.   
Des sondages de reconnaissances ont aussi été réalisés à l’avancement, permettaient d’acquérir 
toutes les données géologiques et les informations inaccessibles avec des instruments de mesure: 
nature de terrain, fracturation, eau…etc. Ils sont effectués de façon régulière avant la mise en 
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4.3.4   Les mesures de déplacements à la paroi et dans le massif  
Les mesures de déplacement à la paroi sont faites à l’aide d’appareils topographiques. La 
précision est de l’ordre de  0.5 mm pour une distance entre l’appareil et la cible de 5 à 30 m. Les 
sections de mesures (profil de convergences) sont installées tous les 20 à 30 m selon les 
hétérogénéités des terrains. Dans le cadre de l’application de la méthode observationnelle, un 
espacement réduit entre les profils permet de détecter plus rapidement les anomalies et d’agir en 
conséquence afin d’éviter la rupture. Si l’on se base sur des seuils en convergence pour le passage 
d’un profil de soutènement ou d’un mode de renforcement à un autre, il convient d’avoir des 
mesures dans tous les terrains. 
En ce qui concerne l’amplitude et l’extension des mouvements du massif en profondeur, 
plusieurs extensomètres sont placés depuis la surface ou dans des forages à partir du tunnel. Cet 
instrument consiste en un ensemble de tiges en fibre de verre ancrées à différentes profondeurs 
dans un forage. On mesure le déplacement des ancres par l’intermédiaire d’une jauge de 
déplacement micrométrique en tête de forage. La fréquence des mesures variait selon la distance 
entre le front et la section renforcée, avec un maximum d’une mesure par jour quand le front était 
à +/- 5 m de l’instrument.  
 
4.4   Pilotage du chantier  
Le pilotage du tube Sud de Toulon est essentiellement basé sur les résultats d’auscultation ainsi 
que les informations recueillies au cours de l’avancement (longueur du pas d’avancement, type de 
soutènement et de présoutènement, tenue du front, incident, etc.). Pour faciliter le choix d’une 
adaptation, plusieurs fiches de présoutènements et de soutènements ont été mises en œuvre, cela 
permettait de visualiser directement le scénario dans lequel se trouve l’ouvrage à un instant donné 
de la construction. 
Des seuils de vigilance et d’alerte pour l’ouvrage ont pu être définis, le seuil de vigilance 
correspond à une valeur au-delà de laquelle une analyse plus fine des mesures et de leur évolution 
doit être faite. Il porte donc sur la valeur cumulée de déformations mais aussi sur la vitesse de 
déformations. En cas de dépassement, une vigilance renforcée s’impose. Si le seuil d’alerte est 
dépassé, dans ce cas le creusement s’arrête, l’ouvrage doit être renforcé par des présoutènements 
avant de continuer la construction. Cette méthode dite observationnelle permettait d’optimiser 
l’avancement du creusement du point de vue économique, tout en garantissant la sécurité des 
personnes et de l’ouvrage. La partie suivante du chapitre présente une description détaillée d’une 
section de mesure qui a été l’objet d’une modélisation numérique par différences finies, ces 
simulations seront présentées dans les parties suivantes du mémoire. 
 
 
4.5   La section retenue pour l’analyse 
Au cours des travaux du tube Sud de Toulon, de nombreuses sections ont été instrumentées et 
suivies de manière régulière afin de mieux comprendre son comportement en termes de 
déformations du massif et de chargement du soutènement. La section choisie dans le cadre de ce 
travail a été positionnée au PM 880 environ, dans le jardin « Alexandre 1er » (voir Fig. 3.2). Le 
front d’attaque Ouest a atteint cette section à la mi-mars 2009. L’emplacement adéquat de cette 
section permettait de mettre en place des instruments le long d’un profil perpendiculaire à l’axe du 
tunnel d’une part et de ne pas gênait les activités de surface (trafic, piéton..) d’autre part. 
 
Afin d’identifier les caractéristiques physiques et mécaniques de cette section, des 
reconnaissances géologiques basées sur un sondage vertical carotté (SC 34) de 35m ont été 
réalisées depuis la surface. A partir de l’analyse des sondages et des données recueillies, il en 
résulte ce qui suit : 
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- Le pendage des couches de sol en surface est presque horizontal, 








Les caractéristiques géomécaniques de différentes couches sont présentées dans le tableau 4.1. 
Elles correspondent aux principales caractéristiques initialement retenues pour les calculs du 
projet du tube Sud de Toulon. 
 
Tableau 4.1 : Principaux paramètres géomécaniques initialement retenues. 
Terrain    (kN/m3) E (MPa) c  (kPa) υ  (°) ψ (°)  
Remblai  
19 1,6 2 20 0  
Colluvions  20,8 40 10 30 0  
Socle  24,2 120 30 25 0  
 
4.5.1   Instrumentation 
L’instrumentation mise en place dans cette section est composée de : 
1) Instruments depuis la surface : 


























2 4.5 7.5 12.5 
Capteurs de pression 
Extensomètres à corde vibrante 
Ancres 
Cibles de surface 
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o Deux inclinomètres de 52 m de profondeur, de part et d’autre du tunnel, à 13,3 m environ de 
l’axe. 
o Un extensomètre à capteurs inductifs de 20 m de longueur réalisé depuis la surface, à 2 m 
environ au Sud de l’axe. 
o Trois cibles de bâti (X, Y, Z) à proximité de l’extensomètre.  
 
2) Instruments mis en place dans le tunnel : 
 
o Quatre extensomètres radiaux de 13 m de longueur. 
o Six couples d’extensomètres à corde vibrante placés sur les cintres. 
o Cinq capteurs de pression totale. 
o Les plots de mesure de convergence. 
 
 
4.6   Analyse des résultats obtenus 
Après avoir présenté l’emplacement et les différents instruments mis en place dans la section 
de mesure, les principaux résultats sont analysés ci-après. 
 
4.6.1   Inclinomètres 
Deux inclinomètres (Nord et Sud) ont été placés à 13,3 m de l’axe vertical du tunnel pour 
suivre les déplacements horizontaux au cours de l’excavation. Ils consistent en une chaîne de 
tiltmètres (aussi appelés clinomètres) bi-axiaux installée à l’intérieur de tubage vertical.  Les tubes 
sont composés par des tronçons de 3 m reliés l’un avec l’autre par des manchons. Une colle (et du 
scotch) entre le tube et le manchon a été utilisée afin d’en assurer l’étanchéité. Le dosage de la 
colle a été vérifié avec soin pour éviter toute bavure dans les rainures internes, ce qui aurait 
empêché ensuite aux roulettes de la sonde de bien glisser, provoquant des problèmes de mesure. 
La figure 4.5 montre les déplacements des inclinomètres Nord et Sud, selon la direction A. Les 
données de l’inclinomètre Sud ont été corrigées par rapport aux mouvements mesurés par la cible 
de surface placée à côté de la tête, cela n’a pas été possible pour l’inclinomètre Nord, la cible a été 
endommagée. 
L’analyse des courbes permet de souligner un mouvement des premiers mètres du terrain vers 
le tunnel suite aux déformations en surface du massif de sol.  Lorsque le front de taille se trouve à 
l’aplomb de l’axe du tunnel, on remarque un basculement (ventre) qui progresse vers le vide créé 
par l’avancement du tunnel, il est peut-être dû aux déplacements d’extrusion du terrain vers le 
front de taille dans la direction de l’axe du tunnel. Ce phénomène a déjà été mis en évidence par 
Serratrice (1999) au cours de mesures des inclinomètres placés dans une section du premier tube 
de Toulon. En outre, une dissymétrie des déplacements est remarquée entre la partie Nord et Sud, 
ce qui confirme l’hétérogénéité du sol dans cette zone. En ce qui concerne les mouvements 
mesurés par l’inclinomètre selon l’axe B (direction parallèle à celle de l’axe du tunnel), de faibles 
valeurs ont été enregistrées (inférieurs à 3 mm). 
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Cette section n’a malheureusement pas bénéficie d’aucune mesure d’extrusion. Il aurait été 
intéressant de basé sur les mesures inclinométriques afin d’apprécier le volume du terrain perdu.  
Cette méthode a déjà été utilisée par Serratrice (1999) lors des analyses de mesures sur les 
inclinomètres du premier tube.  
 
 
4.6.2   Extensomètre vertical 
L’extensomètre vertical est le seul à pouvoir installé avant le passage du front, il est composé 
de 5 tiges pour 5 ancres positionnées à différentes profondeurs (6, 12, 16, 18 et 19 m). Les 
mesures sont faites avec une jauge de déplacement micrométrique entre l’extrémité de chaque tige 
et une platine solidaire au terrain au débouché du forage. La fréquence des mesures a varié en 
fonction de la distance entre le front et la section renforcée, avec un maximum de deux mesures 
par semaine quand le front était à +/- 30 m environ de l’instrument. Pour obtenir le mouvement 
absolu de chaque ancre, le tassement de la cible placée à côté de la tête de l’extensomètre a été 
ajouté. En raison des problèmes de scellement, seules les mesures des deux ancres qui se trouvent 
à 6 m et 12 m ont pu être exploitées. Le tassement absolu des deux ancres en fonction de la 















Colluvions   
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Figure 4.6 : Tassements absolus des ancres de l’extensomètre (Janin, 2012). 
 
On remarque que le tassement vertical des ancres s’accélère dès le passage du front de taille. 
On ne distingue pas de différence entre les deux tassements, ce qui signifie que le terrain se 
comporte comme un bloc uniforme. Dans ce cas le rapport Sstabilisé/Sfront est de l’ordre de 26%. 
 
 
4.6.3   Convergences et déformations du cintre  
A partir des mesures de convergences et de déformations faites par les topographes, la 
déformée du cintre a pu être tracée (Fig. 4.7). Six cordes ont été prévues par profil de mesures de 
convergence. 
Corde/ point     Convergence       Tassement
 de mesure            stabilisée          stabilisé
                               (mm)               (mm)
        1                      -5.9                 -10
        2                      -4.4                   -12
        3                      -10                      -4
        4                      -22.1                 -13
        5                        -8.1                   -9









4 5 C4 
 
 
Figure 4.7 : Déformée du cintre, interprétation qualitative des mesures (Janin, 2012). 
 
       
Chapitre 4 : Système d’auscultation d’une section du tunnel Sud de Toulon 
Partie II : Contexte du Tunnel Sud de Toulon                                                                                                    - 81 - 
 
On remarque que la convergence maximale est observée pour les cordes 4 et 3. Elle atteint 
22.1mm. Les autres cordes semblent se déformer beaucoup moins. La section se déforme de 
manière dissymétrique du fait toujours de l’hétérogénéité des terrains.  En outre, les tassements 
verticaux sont plus importants pour les plots 4 et 2 que pour les autres. Ils atteignent 13 mm. 
 
 
4.6.4   Extensomètres radiaux 
Les mesures de déplacements radiaux ont été effectuées à l’aide de quatre extensomètres 
équipés d’un dispositif permettant une mesure en continu (voir Fig. 4.4). Chaque extensomètre a 
une longueur de 13 m et compte 4 points de mesure à 2.5, 4.5, 7.5 et 12.5 m de la paroi. Le forage 
de l’extensomètre N°3, 4 et 5 a dû être repris plusieurs fois à cause de la fermeture du trou. La 
mesure origine a été faite après un certain temps (environ trois jours) pour avoir un espace de 
travail suffisant.  Suite aux travaux successifs, l’extensomètre N°3 a subi un choc et les mesures 
ont été annulées. 
La figure suivante présente les mesures de déplacements enregistrées par l’extensomètre N°2 
en fonction du temps.  
Des valeurs négatives sur les courbes correspondent à un allongement de la distance entre 





















Figure 4.8 : Mouvements des ancres de l’extensomètre N°2 (Janin, 2012). 
 
 
On remarque que seule l’ancre à 12,5 m a enregistré des mouvements plus ou moins 
significatifs, cela est probablement dû au fait que cette ancre se trouve en dehors de la zone 
renforcée par la voûte. Les mouvements se sont définitivement stabilisés lorsque le front était loin 
de 50 m environ de la section de mesure. 
La figure 4.9 montre l’évolution des déplacements enregistrés par l’extensomètre N°5 
(localisés en piédroit Sud). En effet, l’ancre à 12,5 m a dû être coupée à cause de la fermeture du 
trou. Les ancres à 7,5 m et 4,5 m semblent se déplacer d’une manière homogène. Dans les cas 
courants, les ancres situées un peu loin du tunnel sont supposées en dehors de la zone d’influence 
du creusement. En réalité, la zone de décompression dans le massif s’étend très rarement à une 
distance supérieure à un diamètre autour de la paroi du tunnel. 
 
 Ancre à 7.5 m 
 Ancre à 2 m 
 Ancre à 4.5 m 
 Ancre à 12 m 
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4.6.5   Jauges extensométriques 
Afin de mesurer les contraintes dans le cintre, six extensomètres à cordes vibrantes sont soudés 
à l’extrados et à l’intrados du cintre comme l’indique la figure 4.10. La mesure origine a été faite 
environ 42 h après la pose et le réglage du cintre. Une attention particulière a été portée sur les 












C1 C 2 
 




A partir des déformations mesurées par les extensomètres, il est possible de calculer la 
contrainte maximale induite dans chaque section. Les variations des contraintes en fonction de la 
distance au front sont représentées sur la figure 4.11.  Les valeurs maximales ont été enregistrées 
en clé du cintre (jauge 1e1 et 1i2): 175 MPa environ en extrados et 120 MPa en intrados. Les 
mesures semblent se stabiliser après avoir à peine dépassé 100 m de creusement. On constate que 
les efforts diminuent de la clé vers le radier du cintre comme s’il s’agit une poutre courbée 
encastrée à la base. La jauge (1i2) placée en clé n’a pas marché. 
 Ancre à 4.5 m 
Extensomètre soudé à l’intrados 
Extensomètre soudé à l’extrados 
 
 Ancre à 7.5 m 
 Ancre à 2 m 
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A partir de ces valeurs de contraintes mesurées à l’extrados (σe) et l’intrados (σi), l’effort normal 
(N) et le moment fléchissant (M) ont pu être calculés dans cinq positions différentes.  
Les formules utilisées pour déterminer l’effort normal et le moment sont les suivantes : 
 
                                     
     +    
 
                 
         
  
                                                 
 
Avec  
S : section du profil du cintre, 
I :  inertie du cintre, 

































1 1 N M 









            
i
          N            M
           MPa        MPa        MN        kN.m
1 175.9    117,9     0.96        12.37
2 76.4    106     0.60        -6.32
3 95.1    107.4     0.66        -2.61
4 42.2    42.5     0.28        -0.07





Table 4.12 : Effort axial et moment fléchissant dans le cintre (Janin, 2012). 
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Le tableau ci-dessus (voir Fig. 4.12) présente un moment maximal positif en clé du tunnel, après 
cela, aux points 2 et 3 il change de signe et devient négatif. Les résultats montrent aussi un écart 
de valeurs aux points 4 et 5, cela peut être dû d’une part à l’hétérogénéité du terrain, d’autre part à 
la méthodologie de mise en œuvre du cintre (un mauvais encastrement de l’appui Nord dans le 
sol). 
 
4.6.6   Déplacements en surface  
Les mouvements de surface sont mesurés par trois cibles placées à côté des deux inclinomètres 
(Nord et Sud) et de l’extensomètre. Ces mouvements peuvent être affectés par une baisse du 
niveau de la nappe qui engendre des déplacements indépendants de l’avancement du tunnel et des 
manipulations accidentelles. Les résultats de la cible INCLINO NORD n’ont pas pu être 
exploités. 
Du côté des déplacements verticaux analysés, on remarque sur la figure 4.13 que l’excavation a 
commencé à avoir une influence sur les tassements à 35 m en avant du front de taille (soit 3 fois le 
diamètre). Lors du passage du front, les déplacements ont accéléré, et leur vitesse par mètre creusé 
diminue pour, enfin, se stabiliser après que le front dépasse la section de 90 m (soit 7.5 fois le 
diamètre). On remarque également que les tassements semblaient se stabiliser après 55 m 
d’avancement, mais le terrain a déjà commencé à se tasser après seulement quelques mètres du 
creusement. Ce phénomène a probablement été causé par l’excavation en pied de cintre pour la 
réalisation retardée du radier contre-voûté. Le redémarrage des convergences provoquées en pied 
de cintre et les mouvements engendrés en tunnel sont eux qui ont eu une répercussion sur les 
tassements en surface. 
 
 




Le tassement maximum enregistré par la cible est environ 20 mm, cette valeur reste bien en 
deçà des limites imposées par le Marché des Travaux (seuils du tassement : vigilance 37 mm, 
anomalie 45 mm, alerte 55 mm). 
La cuvette transversale de tassement correspondant à la section instrumentée a également été 
tracée grâce aux autres points de nivellement présents dans le secteur. 
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Etant donné le faible nombre de points de mesure, il a fallu utiliser la formule de Peck afin de 
calculer le point d’inflexion de la cuvette du tassement. Une valeur de i = 14,8 m est obtenue à 
partir de l’analyse. La perte de volume par rapport au volume théorique excavé (120 m3) est de 





4.7   Conclusion 
La présence d’une grande variété de terrains dans le deuxième tube de Toulon a requiert un 
volume d’études considérable pour aboutir à un niveau de connaissance considéré comme 
optimal. Le creusement total de ce chantier a été mené à son terme seulement après avoir recouru 
à la méthode observationnelle qui s’appuie en grande partie sur l’auscultation. Dans ce chapitre, 
on a décrié le système d’auscultation mis en place dans une section située au jardin Alexandre 1er. 
Une équipe était chargée de suivre les tassements de surface du massif et ceux de l’ensemble des 
ouvrages avoisinants, et une autre travaillait en souterrain. 
Le suivi régulier de tous les points de mesures a permis de tracer l’évolution des déformations 
du massif au cours du temps, de détecter aussi le déplacement du soutènement et d’identifier l’état 
dans lequel se trouve cette section. Une procédure d’urgence a été mise en place où cas d’un 
dépassement de seuil prédéfini. Tous les résultats d’auscultation ont alimenté une base de données 
afin d’examiner l’adaptation du soutènement et du renforcement. 
L’analyse des résultats a mis en évidence que tous les ordres de grandeur observés se trouvent 
dans les limites acceptables. Le système du renforcement du noyau d’avancement retenu (voûte 
parapluie + boulonnage au front) semble donc mieux adapté au creusement du tunnel. Dans la 
partie suivante, des analyses numériques 2D et 3D, réalisées dans le cadre de ce travail de 
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5.1   Introduction 
Le renforcement du noyau d’avancement d’un tunnel par boulonnage creusé en milieu urbain 
est considéré comme un problème complexe qui met en jeu des phénomènes d’interaction sol-
structure à différents niveaux d’échelle : une interaction entre le tunnel et le massif, d’une part, et 
une interaction entre le massif et le bâti environnant, d’autre part. Ces conditions complexes 
justifient l’utilisation d’un outil numérique adapté pour prendre en compte le comportement 
global de ce type d’ouvrage. La diversité de la nature des matériaux ainsi que la non linéarité de 
leur comportement imposent nécessairement une attention particulière à la modélisation de 
différents systèmes de renforcement envisagé afin de mieux apprécier les mécanismes de rupture. 
 
Dans ce chapitre, nous présentons les principes du code de calcul FLAC qui a été utilisé tant pour 
nos simulations bidimensionnelles que tridimensionnelles, les différents éléments structurels mis 






5.2   Description du code de calcul FLAC 2D/3D 
FLAC (Fast Lagrangian Analysis of Continua) est un logiciel de modélisation, développé par 
la société américaine ITASCA Consulting Group (Itasca, 2005) pour les calculs de simulation en 
géotechnique et mécanique. Contrairement à la plupart des codes basés sur la méthode des 
éléments finis, il utilise une formulation explicite en différences finies, nécessitant une faible 
puissance de calcul, peu de ressources en mémoire, mais un grand nombre d’itérations. 
La méthode des différences finies utilisée dans FLAC est basée sur la méthode de Wilkins 
(1964) qui permet de résoudre une série d’équations différentielles, à partir de valeurs initiales 
et/ou de valeurs limites. Dans cette méthode, chaque dérivée est remplacée directement par une 
expression algébrique écrite en fonction des variables de champs (c’est-à-dire les contraintes ou 
les déplacements) uniquement définis au niveau de points discrets dans l’espace. Ce code ne 
nécessite pas le stockage d’une matrice de rigidité globale de grande taille : les équations sont 
reformulées à chaque pas de calcul. 
A chaque pas de temps, les coordonnées des nœuds peuvent être facilement réactualisées, et le 
maillage se déforme avec le matériau qu’il représente. Cette méthode est parfois appelée « 
méthode des éléments lagrangiens » en référence au fait qu’il s’agit bien d’un code lagrangien ; 




5.3   Principe de calcul 
La méthode de résolution adoptée par FLAC consiste à traiter un problème statique par 
l’intermédiaire de la dynamique. Dans la réalité, une partie de l’énergie de déformation accumulée 
par le système est convertie en énergie cinétique qui va se propager et se dissiper dans le matériau 
environnant. Le schéma de résolution explicite fait d’abord appel aux équations du mouvement 
afin de calculer les vitesses et les déplacements à partir de l’accélération, déduite de la résultante 
des forces et des contraintes. Alors, les déformations sont déduites des déplacements (intégrales 
des vitesses), et les nouvelles contraintes de ces déformations au travers des relations du modèle 
rhéologique. 
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D’une manière générale, l’algorithme de résolution mis en œuvre dans les logiciels FLAC et 
FLAC3D peut se mettre sous la forme du schéma de la figure 5.1. La séquence de calcul suivante 
est ainsi réalisée pour chaque pas de temps d’amplitude Δt : 
 
[1]. Supposant les vitesses nodales connues, les taux de déformation des différents éléments sont 
déterminés grâce au théorème de Gauss et à l’hypothèse de linéarité des vitesses à l’intérieur 
de chaque élément. 
 
[2]. Le champ de contraintes régnant dans chacun des éléments est ensuite déterminé en utilisant 
la loi de comportement du matériau. Dans le cas de l’élastoplasticité, le champ résultant doit 
vérifier le critère de plasticité du matériau. Si le champ obtenu vérifie le critère, on passe à 
l’étape suivante.  
 
[3]. Dans le cas contraire, la contrainte est ramenée sur le critère par le biais du calcul du 
multiplicateur plastique comme présentée dans le cadre de la méthode des éléments finis. Ce 
calcul est direct du fait de la formulation explicite du problème. Notons que pour les calculs 
en grandes déformations, un terme correctif lié au tenseur des taux de rotation est ajouté à la 
contrainte obtenue pour prendre en compte la rotation des axes principaux de contraintes. 
 
[4]. De ces contraintes on déduit la force totale appliquée à chaque nœud en sommant toutes les 
forces à ce nœud dues à chaque élément dont il fait partie, en ajoutant le chargement éventuel 
et les forces de volume. Les forces non équilibrées en un nœud sont ensuite déterminées.  
 
[5]. Les valeurs de vitesses nodales nécessaires pour dissiper l’énergie de déformation stockée et 
permettre au système de s’équilibrer sont alors déterminées. Pour cela, l’équation de 
mouvement exprimée pour le nœud i est utilisée : 





                                                                           
 
Où :  
- Le vecteur  ̃  est la somme de la force totale non équilibrée au nœud i (Fi) et d’une force 
d’amortissement proportionnelle à Fi (par défaut, 80% de Fi). Cette force permet d’accélérer la 
convergence du calcul, comme une force d’amortissement physique, qui a tendance à freiner la 
dynamique d’un système. 






 est l’accélération du nœud i. 
 
Les nouvelles valeurs de vitesses nodales peuvent ensuite être calculées par une écriture sous 
forme (différences finies explicites) de l’accélération nodale : 
                                                          ( +
  
 








                                                           
 
Chaque mouvement doit être amorti de manière à arriver à l’état stationnaire (équilibre ou 
écoulement permanent) en un minimum de cycles. FLAC impose à chaque nœud une force 
d’amortissement dont le module est proportionnel à celui de la force nette non-équilibrée, et dont 
la direction est telle qu’elle produit toujours un travail négatif. Avec cette forme d’amortissement, 
les forces de volume se dissipent à l’état stationnaire. 
L’état d’équilibre de l’ensemble des éléments est attient lorsque les forces nodales non 
équilibrées sont inférieures à une tolérance de calcul fixée. Cette dernière est appelée (ratio) dans 
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FLAC et FLAC3D et correspond, au choix du quotient de la force non équilibrée 





















                                       




Dans la méthode explicite (différences finies), le choix du pas de temps est essentiel ; 
l’imposition d’un pas de temps trop petit nécessite obligatoirement un nombre de cycles de calcul 
plus important pour obtenir la solution. En général, les simulations numériques en différences 
finies sont mieux adaptées aux systèmes instables, c’est-à-dire non-linéaires, qui subissent de 
grandes déformations et/ou pouvant présenter des instabilités physiques. Elles sont en revanche 
moins performantes pour modéliser des problèmes linéaires ou en petites déformations. 
 
 
5.4   Forces non équilibrées 
La force non équilibrée indique qu’un état d'équilibre mécanique (ou le début de l'écoulement 
plastique) est atteint pour une analyse statique. Un modèle est exactement en équilibre si le 
vecteur de force nodal à chaque point de maillage est égal à zéro. L'évolution de la force 
maximale non équilibrée peut être affichée sur l'écran ou visualisée comme un graphe. Cette force 
ne peut jamais atteindre une valeur nulle, mais le modèle est considéré comme étant en équilibre 
lorsque la force maximale non équilibrée est faible par rapport aux forces totales appliquées dans 
le problème, une valeur en pourcentage égale à 1% ou 0.1% peut être acceptable pour l'indication 
de l'équilibre en fonction du degré de précision voulu. On peut noter qu'une faible valeur signifie 
que les forces sont équilibrées sur tous les nœuds et le système est considéré comme stable. 
 
 
5.5   Modèles de comportement implantés dans le logiciel 
Un certain nombre de modèles de comportement sont disponibles dans le logiciel, que l’on 
peut classer en trois groupes : le modèle nul, les modèles élastiques et les modèles plastiques : 
Pour chaque nœud 
Vitesses nodales Forces nodales 
Taux de déformation Champ de contrainte 
Discrétisation temporelle 
de l’équation indéfinie du 
mouvement 
Thèorème de Gauss 
+ linéarité des vitesses au 
milieu de chaque élément 
Projection 





Pour chaque élément 
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 Le modèle nul : il est utilisé pour représenter des zones de sol excavées, 
 Les modèles élastiques : le modèle élastique linéaire et isotrope et le modèle élastique 
transversalement isotrope, 
 Les modèles plastiques. 
 
Il est possible d’introduire de nouvelles lois de comportement mécaniques dans le logiciel 
FLAC. Cela est possible avec FLAC2D par l’intermédiaire du langage de programmation interne 
au logiciel (langage FISH). En 3D, le modèle doit être implémenté en langage C++, puis compilé 
en un fichier DLL (Dynamic Link Library). Cette méthode est également utilisable pour FLAC2D.  
 
Dans le cadre de cette thèse, le modèle élastique-parfaitement plastique basé sur le critère de 
rupture de Mohr Coulomb a été retenu pour représenter le comportement du sol. Il est bien connu 
que cette loi constitutive ne tient pas en compte de la variation du module de déformation en 
fonction de l’état de contraintes. Néanmoins, plusieurs auteurs dont Melis et al. (2002), Mroueh et  
Shahrour (2008), Miglizz et al. (2009) ont utilisé des lois simples nécessitant peu de paramètres 




5.5.1   Le modèle élastoplastique de Mohr-Coulomb 
Le modèle Mohr-Coulomb de base (MC) est un modèle élastique linéaire couplé avec le critère 
de plasticité parfaite de Mohr-Coulomb associé à une limite de traction. Il se base sur une écriture 
incrémentale de la théorie d’élasticité. Une fois la plasticité apparue, l’élasticité est associée à la 
plasticité parfaite de Mohr-Coulomb. Cette loi est utilisée pour décrire de manière approchée le 
comportement des sols pulvérulents (sables) et des sols cohérents à court et long terme (argile et 
limon). 
Tout champ de contraintes peut être exprimé en termes de contraintes principales    ,    et   . 
La convention de signe, dans FLAC, attribuant des valeurs négatives à la compression, et 
positives à la traction, les contraintes principales sont alors ordonnées de la manière suivante : 
                                                                                                                                                              
Dans le logiciel FLAC, la contrainte horizontale perpendiculaire au plan du maillage    , est 
supposée être l’une de ces trois composantes et peut être utilisée pour exprimer le critère de 
rupture de certains modèles rhéologiques. 
 
En dépit de la déformation élastique définie par la loi de Hooke, l’incrément de déformation 
totale dans le modèle de Mohr-Coulomb se décompose par conséquent en deux parties, l’une 
élastique et l’autre plastique : 
                                                                               
 +    
                                                                         
 
La composante plastique n’est non-nulle que durant l’écoulement plastique. Dans le cas 
contraire, l’incrément de déformation totale est égal à sa composante élastique, conformément à la 
loi de Hooke, qui s’écrit sous sa forme incrémentale : 
 
         
 +       
 +    
   
                                                                     
 +       
 +    
                                                           
         
 +       
 +    
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Dans les équations précédentes :     +                      où K et G désignent 
respectivement les modules d’incompressibilité et de cisaillement du matériau, exprimés en 
pascals. Ils sont liés au module de Young et au coefficient de Poisson par les relations suivantes : 
 
                                                                                  +                                                            
5.5.2   Critère de plasticité de Mohr-Coulomb 
La surface de charge utilisée pour l’application du modèle élastique linéaire parfaitement 
plastique de Mohr-Coulomb est fondée sur le critère de Mohr. Le critère de Mohr lui-même, se 
base sur l’hypothèse que la contrainte de cisaillement maximale est la seule composante décisive 
de la rupture et que la contrainte principale intermédiaire n’a aucune influence. Le critère de 
rupture de Mohr-Coulomb considère également la contrainte de cisaillement (τ) dans un plan 
donné comme fonction de la contrainte normale (σ). Si le terme c désigne la cohésion du sol et υ 
son angle de frottement interne, on peut écrire l’équation suivante : 
                                                                                  +                                                                               
Le critère de rupture associé à cette équation se réfère au critère de Mohr-Coulomb dans la 
mécanique des sols. En termes de contraintes principales on peut écrire : 
                         
 
 
              + *
 
 
   +     
       
 
    +                                         
 
Ou encore : 
                                                                
 +     
      
    
    
      
                                                          
Où 
                                                                             
 +     
      
                                                                            
Cela nous amène à réduire l’équation suivante : 
                                                                               √                                                                        
Le critère de Mohr-Coulomb implémenté dans FLAC est définie du point A au point B (voir 
figure 5.2) par une relation qui fait intervenir nécessairement les caractéristiques de résistance au 
cisaillement du matériau : 
                                                                               +   √                                                           
Du point B au point C, la rupture est contrôlée par la résistance à la traction du matériau   : 
                                                                                          
                                                                            
Ces deux fonctions constituent la combinaison de contraintes pour laquelle un écoulement 
plastique aura lieu. De plus, elles présentent une surface dans l’espace généralisé de contraintes. 
Tous les points de contraintes qui se trouvent au-dessous de cette surface sont considérés 
élastiques.  
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Figure 5.2 : Critère de rupture de Mohr-Coulomb dans Flac (Itesca 2005). 
 
 
Pour simuler le comportement des sols avec ce modèle, cinq paramètres sont nécessaires. Deux 
paramètres (E,  ) pour définir la phase élastique du modèle et trois paramètres pour le critère de 
plasticité (υ, c et ψ). Ces paramètres sont identifiés à partir d’essais expérimentaux (Fig. 5.3). Le 
module d’Young (E) correspond à la pente de la courbe contrainte déviatorique-déformation 
axiale. La pente initiale de la courbe déformation volumique-déformation axiale conduit à la 
détermination du coefficient de Poisson ( ) et la pente plastique de cette courbe détermine l’angle 








Figure 5.3 : Détermination des paramètres du modèle de base de Mohr-Coulomb. 
 
5.6   Eléments structurels 
Afin de simuler le soutènement et les éléments de renforcement du tunnel, des éléments 
structurels sont mis en œuvre. Le code de calcul FLAC inclut de nombreux éléments structurels, 
nous n’allons ici présenter que ceux nécessaires dans ce mémoire de thèse. 
 
 
    (
    𝜓




     φ  σ + σ     φ E 
        𝜈  
 
q 




  √ ϕ  
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5.6.1   Elément Câble 
Les éléments câbles sont des éléments finis rectilignes à deux nœuds, chaque nœud a un degré 
de liberté. Ils n’ont pas de résistance à la flexion, leur comportement est uniquement axial.  
Ils sont utilisés lorsqu’un renforcement est prévu pour augmenter la résistance au cisaillement 
du sol. Ces éléments peuvent notamment modéliser des tirants et des boulons. Une loi de 
frottement sol/inclusion est prise en compte afin de mieux simuler le renforcement d’un sol par 
inclusions. 
Le câble se comporte comme un matériau élastique, parfaitement plastique qui peut reprendre 
des efforts de traction et de compression (il est considéré comme étant une structure uni-
dimensionnelle), mais il ne peut pas résister à un moment de flexion. La figure 5.4 présente les 
limites en traction Ft et en compression Fc du composite. La rigidité axiale du câble peut être 


















Figure 5.4 : Comportement mécanique du composite (inclusion+coulis), (Itasca, 2005). 
 
En pratique, les éléments du renforcement sont placés à l’intérieur d’un forage puis scellés au 
terrain par l’injection du coulis. Le composite (boulon et coulis) se caractérise par son 
comportement en traction et sa liaison au sol environnant. Dans le code de calcul, cette interaction 
est prise en compte via une loi de frottement. Le comportement de l’interaction sol/composite de 
nature frottante et cohérente est représentée numériquement par un patin et un ressort, la loi 
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(a) Force de cisaillement/                                                (b) 
déplacement relatif de cisaillement us                        Critère de cisaillement                   
 
Figure 5.6 : Comportement mécanique du coulis (Itasca, 2005). 
 
 
5.6.2   Elément Pieu 
Le pieu en FLAC3D est un élément structurel à trois dimensions avec six degrés de liberté (trois 
déplacements et trois rotations) à chaque nœud d'extrémité. Il est défini par sa géométrie, le 
comportement de son matériau constitutif et sa liaison avec les éléments du maillage environnant. 
La formulation de l'élément pieu en FLAC est identique à celle pour l’élément poutre. Un élément 
de segment du pieu est traité comme un matériau élastique linéaire sans aucune rupture axiale. Les 
pieux interagissent avec la grille de FLAC via des ressorts de couplage de cisaillement (parallèle à 
l’axe du pieu) et normal (perpendiculaire à l’axe du pieu). Ces ressorts de couplage sont des 
connecteurs non-linéaires qui transfèrent les forces et les déplacements entre les éléments du pieu 
et la grille au niveau des nœuds d'éléments du pieu (Itasca, 2005). L’interaction sol/coulis et 
coulis/boulon se caractérise par une raideur normale et une raideur de cisaillement. 
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5.6.3   Elément Coque 
Un élément coque est constitué de trois nœuds possédant chacun six degrés de liberté (trois 
translations u, v, w et trois rotations θx, θy, θz) qui forment un élément fini plat (trois nœuds 
d’intégration par élément). Ils sont donc capables de tenir compte à la fois du comportement en 
flexion et de l’effet membrane. Une coque de forme quelconque peut être construite par 
l’assemblage de plusieurs éléments coque reliés entre eux par l’intermédiaire des nœuds. Le 
comportement de ces éléments est supposé élastique linéaire (isotrope ou orthotrope) sans limite à 
la rupture avec possibilité d’introduire des rotules plastiques sur les nœuds entre les éléments de 
coque. 
L’utilisation des éléments coques est valable lors de la modélisation de coques minces lorsque 
les déformations produites par un cisaillement transversal peuvent être négligée, ce qui est le cas 
de la simulation du soutènement d’un tunnel par un revêtement en béton. 
 
 
5.6.4   Elément Poutre 
Dans le logiciel FLAC2D, les éléments poutres sont des éléments bidimensionnels qui 
présentent trois degrés de liberté à chaque nœud (translation en x, en y et rotation) (voir Fig. 5.8). 
Ils peuvent être attachés entre eux et/ou aux nœuds du maillage. Ils peuvent travailler en 
compression, traction et flexion. Les éléments sont caractérisés par leur géométrie et leurs 
propriétés matérielles. Les éléments poutres sont considérés ayant une section symétrique de 












Figure 5.8 : Nomenclature pour un élément poutre. 
 
 
Le comportement des éléments poutres est généralement élastique linéaire sans critère de 
rupture. On attribue à chaque élément un module d’élasticité E. Si un moment d’inertie nul est 
attribué aux éléments poutres, ceuxŔci vont se comporter comme des éléments flexibles qui ne 
reprennent pas de moments de flexion. 
Les éléments poutres sont utilisés pour représenter des éléments de structure pour lesquels la 
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l’intermédiaire  des éléments d’interface peuvent aussi simuler l’effet des géotextiles. La raideur 
de la nappe de renforcement est alors J = E × A. La modélisation des interfaces entre les éléments 
poutres et le maillage permet de prendre en compte l’interaction entre les éléments de structure et 
le sol environnant 
 
 
5.7   Conclusion  
Ce chapitre a été consacré à la présentation de différents principes du code de calcul FLAC 
retenu pour nos simulations. La discrétisation en différences finies et, la résolution explicite en 
éléments lagrangiens lui permet de simuler des problèmes fortement non linéaires et de géométrie 
complexe (tunnels non circulaires, éléments de présoutènements…) avec une bonne stabilité 
numérique. Lors de la modélisation numérique en différences finies ou en éléments finis d’un 
ouvrage souterrain renforcé par boulonnage, toutes les propriétés les plus importantes vis-à-vis de 
la prévision des déformations doivent être réalistes afin d’obtenir des résultats satisfaisants. 
A la suite de cette présentation, une analyse bi et tridimensionnelle sur des mesures 
enregistrées dans une section située à faible profondeur, lors du creusement du tube Sud de 
Toulon sera présentée dans les prochains chapitres. Le modèle de sol élastique linéaire avec 
critère de plasticité de Mohr-Coulomb a été choisi en se basant toujours sur un nombre limité de 
paramètres facile à déterminer. L’accent sera principalement mis sur la confrontation entre les 
résultats numériques et les mesures enregistrées sur site d’une part, et sur l’incidence des 
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6.1   Introduction 
Le véritable processus de creusement et de renforcement d’un tunnel est très complexe où les 
déformations du front de taille constituent un phénomène tridimensionnel. Néanmoins, la pratique 
habituelle de calcul des tunnels s’appuie encore sur des simulations numériques en 2D pour 
estimer à la fois les tassements en surface et les efforts structurels. Sur la base de cette approche et 
grâce à l’ensemble des résultats obtenus de la section instrumentée, ce chapitre présente la 
validation d’une modélisation bidimensionnelle en déformation plane par le biais d’un code de 
calcul en différences finies FLAC2D. 
 
Une étude en rétro-analyse sur les mesures in-situ s’est révélée nécessaire dans cette première 
partie pour pallier les incertitudes sur les valeurs des paramètres géo-mécaniques de la couche 
traversée par le tunnel. Cette étude est effectuée en se basant sur la méthode convergence-
confinement et les résultats sont analysés en termes de tassements en surface, de déplacements 
inclinométriques et extensométriques, et de convergence de la paroi du tunnel. 
 
La confrontation des résultats de calcul aux mesures d’instrumentation a permis d’une part 
d’ajuster certains paramètres qui sont utilisés par la suite aux modélisations numériques 





6.2     Présentation de la procédure de simulation 
6.2.1   Géométrie et maillage étudié 
La modélisation numérique du creusement du tube Sud a été mise en œuvre à l’aide de code de 
calcul FLAC2D. Compte tenu de la symétrie géométrique autour du centre du tunnel, seule la 
moitié du problème a été modélisée. La figure 6.1 représente la géométrie et le maillage adopté en 
respectant la coupe géologique de la section instrumentée. 
 
Figure 6.1 : Modèle numérique : géométrie et maillage. 
 
 Colluvions 
   Remblai  
 Socle  
 Couche homogénéisée 
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Pour minimiser l’influence des conditions aux limites et tenir en compte de l’évolution des 
déplacements avec la profondeur, la taille du modèle a été fixée à 80 m de largeur et à 70 m de 
profondeur, la couverture en dessus du tunnel est de 25 m, Le maillage doit être relativement 
resserré autour du tunnel pour représenter de manière satisfaisante les concentrations de 
contraintes provoquées par les singularités géométriques (Mestat, 1997). 
Le soutènement provisoire mis en place à l’aplomb de la section instrumentée est constitué 
d’un cintre de type (HEB 180) et d’un radier contre-voûté (HEB 220) et de béton projeté fibré. 
Dans FLAC, ce mode du soutènement est simulé par des éléments poutres. Dans ce cas, 
l’ensemble (cintres métalliques + béton projeté) a été remplacé par un matériau homogène 
équivalent. Le module de déformation équivalent a donc été calculé par l’équation 6.1 en se 
basant sur les caractéristiques du cintre (                          ). Le tableau 6.1 
résume les caractéristiques mécaniques du soutènement en voûte et du radier contre-voûté. La 
section excavée du tunnel est du rayon d’environ 6 m, elle a été reproduite en s’appuyant sur la 
géométrie du cintre présentée sur la figure 3.9 (chapitre 3). Les pattes d’éléphant n’ont pas été 
modélisées, étant donné que ces éléments ne sont pas faciles à attacher au maillage. 
                                                                     
           
 +        
 
                                                                
Où : 
d : l’espacement entre chaque cintre. 
e : l’épaisseur du béton projeté. 
 
Tableau 6.1 : Caractéristiques du soutènement dans les simulations 2D. 



















Comme le montre la figure 6.1, le déplacement horizontal est bloqué sur les limites verticales 
du maillage et la base est maintenue fixe (horizontalement et verticalement). 
 
Compte tenu du phénomène de déchargement (enlèvement de la matière) du terrain, et de la 
redistribution des contraintes ; dans certaines zones des déchargements et dans d’autres des sur-
chargements. L’AFTES (1994) recommande d’estimer le module de déformation à partir de la 
courbe déchargement-rechargement sur un essai à cycles (un module d’élasticité en chargement 
différent de celui en déchargement), cela peut conduire à une meilleure prédiction des 
mouvements du sol autour du tunnel. Le comportement de notre sol est toutefois représenté par le 
modèle élastique parfaitement plastique de Mohr-Coulomb (MC), un tel choix est basé sur le fait 
que plusieurs auteurs ont retenu ce modèle simple en termes de paramètres afin de simuler des 
ouvrages souterrains et obtenir des résultats précis. Les propriétés physiques et mécaniques de 
différentes couches  du sol sont résumées dans le tableau 6.2, ces valeurs ont été dans un premier 
temps choisies conformément aux données issues d’essais menés en laboratoire et in-situ. 
Tableau 6.2 : Propriétés géomécaniques des terrains. 
Terrain    (kN/m3) E (MPa) c  (kPa) υ  (°) ψ (°) K0 
Remblai  19 1,6 2 20 0 0,5 
Colluvions  20,8 40 10 30 0 0,5 
Socle  24,2 160 ~ 240 50 25 0 1 
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6.2.2   Influence du présoutènement  
La prise en compte de l’apport du renforcement par voûte parapluie dans des analyses 
numériques 2D en déformations planes nécessite généralement le recours à la méthode 
d’homogénéisation. Le présoutènement utilisé dans notre section peut être représenté par une 
couche homogène (Fig. 6.1), et la rigidité équivalente de cette couche pré-renforcée a été calculée 
par la formule 2.1 (Chapitre 2) proposée par Song et al. (2007). Une étude préliminaire a été 
effectuée avec et sans la prise en compte de la couche homogénéisée met en évidence que la 
présence de cette couche a un effet négligeable sur les résultats. 
 
 
6.3   Simulation du creusement 
Lors du creusement de tunnels, les contraintes initiales autours de l’excavation ne sont pas 
réduites brutalement à zéro, mais qu’elles se réduisent à mesure qu’on s’éloigne du front de taille. 
Plusieurs méthodes dans la littérature qui prennent en compte l’apport 3D dans des calculs 2D en 
coupe transversale. La méthode retenue dans notre travail de recherche est celle de convergence-
confinement (contrôle en contraintes), ce choix est justifié en s’appuyant sur l’étude de Karakus 
(2007) qu’il est arrivé à la conclusion que cette méthode développée par Panet (1995) permet une 
meilleure prévision des tassements de surface en comparaison d’autres méthodes. 
Le principe de la méthode convergence-confinement comme décrit dans la partie 
bibliographique est qu’une pression fictive (pression de confinement) appliquée sur le contour du 
tunnel qui est initialement égale aux contraintes initiales, décroit progressivement jusqu’au 
passage du front. À ce moment-là, le terrain se converge en provoquant un déplacement radial et 
des mouvements qui se transmettent vers la surface où une cuvette de tassement apparait. FLAC 
permet de réduire les contraintes initiales par l’introduction d’un taux de déconfinement λ. Ce 
paramètre prend en compte l’influence mécanique de la proximité du front de taille, et joue ainsi 
un rôle important sur la valeur des tassements (qui augmentent avec λ) et sur les efforts structurels 
(qui diminuent avec λ).  
  
Les phases principales de cette simulation sont : 
 
o Phase 1 : Initialisation des contraintes à partir des caractéristiques des terrains (les calculs ici 
sont effectués sous conditions drainées). 
 
o Phase 2 : Excavation du tunnel et un taux de déconfinement de λ1 est appliqué sur le contour 
du tunnel. 
 
o Phase 3 : Mise en place du soutènement en voûte et déconfinement λ2 : la valeur de la 
pression du soutènement est calculée à partir de la formule 6.2, (𝜆   est le taux de 
déconfinement au moment de la mise en place du soutènement). 
 
                                                                      𝜆                                                                                  
o Phase 4 : Mise en place du radier contre-voûté et fin de déconfinement (λ=1). 
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                   Phase 2                                              Phase 3                                              Phase 4  
 





6.4   Résultats et discussion 
En général, dans le cas d’une modélisation numérique effectuée par FLAC, les premiers 
résultats ou graphes qu’il faut analyser sont ceux de forces non équilibrées et de la vitesse de 
déplacement en paroi du tunnel. Ces deux indicateurs sont toutefois nécessaires pour déterminer 
l’état de stabilité ou pas de notre ouvrage. La figure 6.3 présente l'évolution de la force maximale 
non équilibrée (figure de gauche) et la vitesse de déplacement nodale (figure de droite) en 
fonction du pas de temps. On remarque que le calcul converge après chaque phase, la force 
maximale non équilibrée et la vitesse des nœuds deviennent très faibles (le rapport en pourcentage 
de la force non équilibrée sur la force totale appliquée est inférieur à 1%). 
A partir de ces deux types de courbes, on peut donc en conclure que les forces et les vitesses 
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Figure 6.3 : Evolution de la force maximale non équilibrée et de la vitesse de déplacement nodale en fonction du 
pas de temps.  
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Une fois que l’équilibre du modèle a été obtenu, les tassements en surface, les déplacements 
horizontaux ainsi que la convergence de la paroi du tunnel générés par le déconfinement peuvent 
ensuite être évalués. Une première attention a été apportée au déplacement horizontal induit par le 
creusement. La figure 6.4 illustre la confrontation entre résultats numériques et mesures 
inclinométriques (afin d’améliorer la visibilité du graphique, nous ne présentons que les trois 
courbes à module de déformation de 200 MPa, 220 MPa et 240 MPa). 
On peut noter ici qu’indépendamment de la valeur du module de déformation et du taux de 
déconfinement λ, un déplacement qui progresse vers le point de contact entre le soutènement en 
voûte et le radier est remarqué. Par contre le déplacement de tube inclinométrique se dirige vers le 
milieu du tunnel. Un autre point concernant l’écart observé entre les deux déplacements en 
dessous du tunnel, qui a conduit à un mouvement vertical irréaliste du radier, cela revient 
probablement à la réponse en déchargement dans le comportement du sol. Ces résultats sont 
certainement liés à la valeur proposée de K0 (coefficient des terres au repos) qui était 1 et à la 
valeur du module de déformation E de la couche du Socle. 






























Figure 6.4 : Déplacements horizontaux : confrontation entre les résultats numériques 2D et les mesures in-situ. 
 
 
Pour résoudre ce problème, on doit diviser la couche du Socle et faire par la suite une rétro-
analyse en jouant sur la valeur du module de déformation et même sur le K0 pour obtenir des 
résultats aussi proches que possible des mesures in-situ.  
 
6.4.1   Cas de la rétro-analyse  
Dans le cadre de la modélisation des tunnels, la rétro-analyse a pour objectif la recherche d’une 
optimisation de l'excavation et du soutènement aux conditions réellement rencontrées. Elle permet 
de valider et/ou d'adapter les modèles en essayant de retrouver par le calcul le comportement 
constaté du terrain (grâce à l’auscultation). Pour ce faire, on ajuste les caractéristiques 
géomécaniques et/ou les lois de comportement du massif, jusqu'à retrouver avec une bonne 
approximation les résultats des mesures (AFTES, 2008). Lorsque ce calage du calcul est obtenu, 
on peut alors adapter les phasages de terrassement et optimiser les soutènements et le revêtement.  
En ce qui concerne notre cas d’étude, des modifications itératives des valeurs de paramètres 
d’entrée E et K0 du Socle jusqu’à ce que les valeurs en sortie reproduisent au mieux les mesures 
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observées. Cette analyse débute par une délimitation de variation possible pour chacune des 
valeurs des paramètres recherchés avec une incertitude raisonnable (la valeur de K0 est comprise 
entre 0,8 et 1,1).  
S’agissant de soulèvement du radier, Duncan et Chang (1970) et AFTES (1999) recommandent 
d’utiliser un module de déformation en déchargement différent de celui en chargement 
(diminution de la contrainte verticale à la ligne d’excavation) pour avoir une évaluation plus 
réaliste des mouvements du sol.  
La figure 6.5 montre la réponse du modèle numérique en termes de déplacement horizontal 
après avoir retenu un taux de déconfinement juste après l’excavation  𝜆 =73% et 𝜆 =87,5% à la 
pose du soutènement en voûte. On voit clairement que l’allure de déplacements horizontaux est 
bien simulée aussi bien en tête qu’au milieu du tunnel, ces résultats confirment que le jeu de 
paramètres optimisés de la couche du Socle permet de se caler de façon satisfaisante sur les 
mesures in-situ. 











  Mesures  (Janin, 2012)
















Figure 6.5 : Déplacements horizontaux : confrontation entre les résultats numériques obtenus après la rétro-
analyse et les mesures in-situ. 
 
 
Ces paramètres ainsi que le taux de déconfinement ne sont pas seulement optimisés pour 
confronter les déplacements horizontaux mais pour confronter également les mouvements en 
surface et en souterrain ainsi que les déformations du soutènement. Le tableau 6.3 résume les 
caractéristiques géomécaniques obtenues après la rétro-analyse et qui servent par la suite à la 
modélisation tridimensionnelle. 
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0 à 3,5 
3,5 à  5,9 
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25 à 30 
30 à 55 





































        
Chapitre 6 : Rétro-analyse numérique bidimensionnelle 
Partie III : Modélisations numériques                                                                                                              - 105 - 
 
Dans ce paragraphe, nous présentons les résultats des simulations en termes de tassements en 
surface et en clé du tunnel obtenus après la mise en place du radier contre-voûté et déconfinement 
total. La figure 6.6a présente le profil transversal de tassements de surface, ce profil est de forme 
gaussienne avec un Smax égal à 20 mm et un paramètre ix (position du point d’inflexion dans la 
direction transversale) de l’ordre de 0.57Z (Z : est la profondeur de l’axe du tunnel). La prédiction 
des tassements du sol en surface est en excellente adéquation avec les mesures enregistrées. 
Néanmoins, on observe que la cuvette des tassements enregistrés est géotechniquement 
dissymétrique, ceci peut être dû à l’hétérogénéité du sol d’une part, et à l’emplacement de 
structures en surface d’autre part. On souligne également sur la figure 6.6b que le taux 
d’amortissement des tassements est de l’ordre de 42%, un tel pourcentage est, de fait, fonction de 
la faible couverture au-dessus du tunnel. 
L’intéressant à noter dans ces résultats, c’est que dans le cas d’un creusement à front ouvert 
(méthode séquentionnelle), le modèle de comportement de Mohr-Coulomb n’a que peu d’impact 
sur la forme de la cuvette de tassements, contrairement au creusement à front fermé (l’utilisation 
d’un tunnelier), où ce modèle fournit des cuvettes moins profondes  et  plus larges lors de la 
confrontation aux mesures expérimentales (Hejazi, 2010). 
 
  









 Mesures  (Janin, 2012) 
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Figure 6.6 : a) Cuvette de tassements : confrontation entre les résultats numériques et les mesures in-situ. b) 




Pour mieux comprendre les phénomènes mis en jeux, il est apparu intéressant de présenter les 
vecteurs de déplacements ainsi que les déformations de cisaillements engendrés au cours de la 
simulation. 
On présente dans la figure 6.7 les isovaleurs de déformations de cisaillement associées aux 
vecteurs de déplacements. On met en évidence qu’après la mise en place du soutènement en voûte 
et en radier, les mouvements du sol sont concentrés autour du tunnel et plus particulièrement à la 
base du piédroit (resserrement significatif des parois du tunnel). Les isovaleurs des déformations 
de cisaillement atteignent près de 3% en cette section qui peut rentrer plus rapidement en 
plasticité. Ce problème peut être expliqué par la concentration des contraintes de compression qui 
s’y sont développées lors du creusement.  
a) b) 
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L’optimisation de différents paramètres (E et K0) de la couche du Socle ainsi que du taux de 
déconfinement λ n’a pu être faite qu’après la confrontation de la convergence du soutènement 
obtenue avec les calculs numériques à celle mesurée in-situ. Les mesures de convergences 
enregistrées sur la section instrumentée ont pour objectif l’adaptation de profil type du 
soutènement et de mode du renforcement. Elles doivent rester inférieures à des seuils définis par 
le retour d’expérience du tube Nord.  
 
L'évolution de la convergence de notre soutènement est représentée par le déplacement des 
points de mesures A, B et C en fonction du pas de temps (Fig. 6.8). La demi-convergence 
maximale est observée pour le point C, elle atteint 16 mm. Le point A situé en clé du tunnel se 
déplace moins. Le piédroit semble donc subir plus de déformation horizontale. Ces deux valeurs 
sont en assez bon accord avec celles prédites par les mesures (Tableau 6.4). En effet, la légère 
différence observée peut s’expliquer par la simplification de notre modélisation qui n’intègre 
généralement pas les conséquences immédiates et locales de la méthode du creusement (absence 


































                                    Figure 6.8 : Evolution de la convergence en fonction du pas de temps. 
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Tableau 6.4 : Déplacement du soutènement : comparaison entre les meures et les calculs numériques. 
   Mesures Calcul  
Point A (mm) 10 7.5 
Point C (mm) 14 16 
 
En ce qui concerne les efforts repris par le soutènement, la figure 6.9 donne la distribution du 
moment de flexion et de l’effort tranchant dans le soutènement après un déconfinement total. Ils 
sont représentés en fonction du nombre de nœuds du soutènement. Les résultats de l’analyse 
numérique menée ici ne sont pas confrontés aux mesures in-situ du fait que sur le chantier, les 
mesures sont faites alors que le cintre n’était pas fermé.   
L’analyse des résultats numérique montre un moment maximal (Mmax = -120 kN.m) et un 
effort tranchant (Tmax = ±217 kN) qui sont obtenus dans la zone de conjonction entre la voûte et le 
radier. Selon les analyses numériques menées par Möller et Vermeer (2008), les simulations 2D 
en déformation plane du creusement d’un tunnel avec un taux de déconfinement λ relativement 
plus élevé (d’environ 0,6 à 0,7) vont sous-estimer les efforts structurels. Cette conclusion sera 
confirmée dans le prochain chapitre. 
  
 








Figure 6.9 : a) Moment fléchissant induit dans le soutènement. b) Effort tranchant. 
 
 
6.4.2   Courbe caractéristique du terrain 
L’avantage de la méthode convergence-confinement est de tracer la courbe caractéristique du 
terrain et de déterminer le déplacement radial sur la paroi du tunnel. Les déplacements sont 
calculés à partir de l’intégration du champ de contraintes associé à un critère de rupture. La figure 
6.10 présente la courbe de convergence du tunnel sans soutènement aux points (A et B). On peut 
observer que le comportement est élastique jusqu’à 𝜆  =45% (début de l’apparition de la 
plasticité) et ça donne un déplacement      = 9 mm. A partir de là, le terrain passe dans un état de 
déformation irréversible jusqu’à atteindre la valeur de λ=87%, on a donc une rupture par excès de 
compression. La différence entre les deux déplacements calculés (de A et B) revient au terme de 
gravité Pg où le poids de la zone plastique réduit la contrainte radiale en clé plus qu’en piédroit. 
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Figure 6.10 : Convergence du tunnel sans soutènement. 
 
                         
 
Figure 6.11 : Développement des points plastiques autour du tunnel au cours de la simulation. 
 
Le développement des points plastiques autour du tunnel en fonction du taux de déconfinement 
λ est représenté sur la figure 6.11. On note que les points plastifiés (points rouges) apparaissent au 
niveau de la voûte dès que λ dépasse 45% (début de plasticité). Cette zone de plastification croît 
au fur et à mesure de déconfinement du massif en affectant principalement le piédroit et une partie 
de la voûte.   
Lors de la mise en place du soutènement en voûte en appliquant un taux de déconfinement de 
87,5 %, les points plastifiés se concentrent essentiellement sur la base du piédroit, et s’étendent 
sur une distance d’environ 4 m en suivant un angle de 45°. Le tunnel semble se stabiliser après 
l’activation du radier et déconfinement total. 
 
6.4.3   Etat de contraintes dans le massif 
Pour assurer la stabilité et étudier le comportement de la zone décomprimée, Panet (1995) 
insiste à suivre les différents champs de contraintes et de déformations à la périphérie de 
l’excavation et connaitre si la concentration de ces contraintes dans un point peuvent déclencher 
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une rupture. La figure 6.12 montre l’évolution des contraintes principales en différents points 
situés à la périphérie du tunnel jusqu’à la mise en place du radier avec un déconfinement de 
100%.  
En clé du tunnel (point A) ; la contrainte verticale     diminue et la contrainte horizontale     
augmente de manière significative jusqu’à λ=45% (début de la plasticité). Ensuite la contrainte 
    change de direction avec 60° et diminue avec     jusqu’à la mise en place de soutènement où 
elles se stabilisent pour un déconfinement de 87,5%.  
Au point B, c’est l’inverse, un déconfinement horizontal au niveau des reins avec une 
augmentation de contrainte verticale     (elle prend une valeur qui n’accède pas deux fois la 
contrainte verticale initiale pour λ=45%), et diminution de la contrainte horizontale    . Ensuite la 
contrainte verticale     change de direction et  diminue avec    . Cette canalisation des 
contraintes doit être prise en considération pour éviter une éventuelle apparition de fissures à la 
coque de béton.  
En radier (point C) ; les directions principales ne s’inversent pas au cours de la simulation et la 
variation de la contrainte verticale est plus forte, par contre, la contrainte horizontale varie peu 
(jusqu’à λ=45%), le chemin suivi ensuite est similaire à celui de point en clé. Nos résultats sont 
similaires à ceux de Bernat (1996) qui a tracé les chemins de contraintes effectives autour d’un 
tunnel revêtu et étudier l'effet de la pose du revêtement pour freiner l'évolution des contraintes.  












































Figure 6.12 : Chemin de contraintes autour du tunnel. 
 
Les états de contraintes obtenus numériquement dans le sol à 31 m de profondeur (même 
niveau de piédroit) le long de l’axe horizontal x sont donnés à la figure 6.13. On peut constater 
que l’état de contrainte du point A situé au bord droit du modèle n'est pas modifié (les deux traits 
représentent les contraintes principales majeure Syy et mineure Sxx).  
Au point B situé à environ trois fois le diamètre, on observe un phénomène d’orientation des 
contraintes ; la contrainte verticale se met à augmenter jusqu’à atteindre une valeur pic égale à 1.7 
            qui définit la limite entre la zone plastifiée et la zone restée élastique, suivie d’une 
décroissance rapide jusqu’à la paroi du tunnel, alors que la contrainte horizontale diminue 
progressivement. Ce phénomène naturel qui se caractérise par le réarrangement des contraintes est 
nommé effet de voûte, il est attribué aux effets de creusement du tunnel. 
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Figure 6.13 : Evolution des contraintes lors du déconfinement.  
 
 
On remarque d’ailleurs que le rayon plastique Rp augmente à mesure de déconfinement du 
massif jusqu’à atteindre une valeur de 10 m (à cette distance, la valeur de Sxx est égale à la 
pression nécessaire à la limite de la zone élastique), et dans le cas de la mise en place du 
soutènement (λ = 87.5%), la contrainte horizontale prend une faible valeur et ne s’annule pas, 




6.5   Conclusion 
Une première analyse numérique bidimensionnelle sur la section instrumentée, a été effectuée 
en essayant de représenter de manière parfaite le comportement physique du tunnel lors du 
creusement. Etant donné les incertitudes de certains paramètres mécaniques de la couche du Socle 
qui sont probablement mal identifiés lors d’essais en laboratoire et in-situ, une rétro-analyse a été 
menée en faisant varier les paramètres d’entrées de cette couche pour obtenir des valeurs qui 
reproduisent au mieux les mesures observées. Cette analyse a permis de cerner la valeur de E et 
K0 du Socle, et grâce auxquelles on a pu caler les différents résultats.  
Après avoir analysé les premiers résultats, il est apparu nécessaire de confronter tous les 
calculs aux mesures afin d’optimiser avec précision les deux paramètres E et K0 ainsi que le taux 
de déconfinement, et obtenir une meilleure concordance.   
On a souligné que dans le cas d’un creusement à front ouvert, le modèle de comportement de 
Mohr-Coulomb n’a que peu d’incidence sur la forme de la cuvette de tassements, contrairement 
au creusement à front fermé. Il apparait encore qu’au cours du déconfinement, les points plastifiés 
ainsi que les contraintes de compression se concentrent essentiellement sur la base du piédroit. 
Il semble in fine que la prise en compte de présoutènement dans les analyses numériques 2D 
en coupe transversale n’a pas d’influence sur les résultats. Dans ce cas précis, les analyses 
tridimensionnelles demeurent indispensables pour pouvoir s’affranchir de ce principal défaut.  
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7.1   Introduction 
L’étude présentée dans le chapitre précédent de ce mémoire a montré les limites des modèles 
numériques bidimensionnelles existants du creusement des tunnels renforcés par boulonnage. En 
effet, ces limites sont liées à l’existence du front de taille qui rend le problème purement 
tridimensionnel. Ce septième et dernier chapitre a pour objectif de modéliser numériquement une 
section du tunnel Sud de Toulon par le biais d’un code de calcul tridimensionnel en s’appuyant 
fortement sur la bonne connaissance de la phénoménologie du creusement ainsi que du type de 
renforcement réel mis en place à l’avant du front de taille. 
Dans un premier temps, les différents résultats issus de l’analyse numérique 2D et 3D sont 
confrontés aux mesures in-situ. Ceci dans le but d’une part de confirmer la pertinence des 
paramètres géomécaniques optimisés de la couche du Socle, et d’autre part de valider le modèle 
tridimensionnel. 
Dans un second temps, une étude consacrée à l’incidence de plusieurs modes de 
présoutènements sur les déformations du massif lors du creusement du tunnel a également été 
menée. On fait la part belle au boulonnage du front ainsi qu’au retard du radier afin de préciser le 
rôle exact de chaque élément du point de vue des mouvements générés en surface et autour de la 
section courante du tunnel. 
 
 
7.2   Présentation de modèle numérique réalisé 
La géométrie du modèle tridimensionnel a été créée dans cette partie par le biais du code de 
calcul FLAC3D.  Pour minimiser les éventuels effets de bord, la taille du modèle est fixée à 80 m 
dans la direction X (direction horizontale transversale), 70 m dans la direction Z (direction 
verticale), et 90 m dans la direction de Y (direction horizontale longitudinale). Seule une demi-
section a été modélisée pour des raisons de symétrie. La figure 7.1 présente une vue du modèle 
numérique 3D. 
 
Figure 7.1 : Modèle numérique tridimensionnelle avec les systèmes de présoutènements. 
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Le nombre de zones du maillage adopté est d’environ 54000, et le tunnel est raffiné autour de 
l’excavation où le champ de contraintes et de déformations est très élevé. Pour avoir des résultats 
plus précis, les zones qui constituent le maillage devraient avoir des formes les plus cubiques 
possibles. En ce qui concerne les conditions aux limites,  le fond du modèle numérique est bloqué 
dans les trois sens (X, Y, Z) alors que seuls les mouvements horizontaux sont fixés sur les faces 
latérales. 
Le comportement du sol a aussi été représenté par un comportement élastique-parfaitement 
plastique basé sur le critère de rupture de Mohr Coulomb, et les caractéristiques géomécaniques 
ont été fixées en se basant sur les résultats de la rétro-analyse numérique bidimensionnelle 
présentées dans le tableau 6.3. 
 
 
7.2     Modélisation des présoutènements 
7.2.1   Voûte parapluie  
La demi-voûte parapluie qui renforce notre section est composée de 13 boulons en acier, de 18 
m de longueur et de 51/33 mm de diamètre, avec un espacement de 50 cm entre chaque boulon 
installés dans le tiers supérieur de la circonférence. Les boulons sont inclinés de 6° par rapport au 
plan YZ et renouvelés tous les 9 m (Fig. 7.2). On rappelle que les boulons de la voûte sont 
modélisés par des éléments Pieux. Cet élément est considéré comme un segment droit d’une 
section bi-symétrique et uniforme qui se situe entre deux nœuds structurels. En plus d’assurer un 
comportement de l’élément " poutre ", une interaction existe entre le pieu et les éléments du 
maillage qui peut être simulée par un frottement normal (perpendiculaire à l’axe du pieu) et un 
frottement de cisaillement (parallèle à l’axe du pieu).  
 
Figure 7.2 : Modélisation de la voûte parapluie. 
 
 
7.2.2   Boulonnage du front de taille  
Du point de vue du renforcement du front, 20 boulons en fibres de verre ont été mis en place 
horizontalement à l’avant du front, d’une longueur de 18 m et de 60/40 mm de diamètre répartis 
de façon homogène sur la demi-section du front de taille (Fig. 7.3). Vu l’extrême complexité de 
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simuler le renouvellement réel des boulons, on a décidé de renouveler l’ensemble du boulonnage 
chaque 9 m d’excavation, c'est-à-dire les boulons sont détruits à chaque phase de creusement 
jusqu’à atteindre une longueur L/2 à la phase (n), dans ce cas le boulon est remplacé par un autre 
d’une longueur L. La densité du boulonnage calculé à chaque pas d’avancement est de (0,33 
b/m2), ça va permettre de mieux s’approcher d’une simulation numérique dans laquelle le 
renouvellement réel des boulons est respecté. 
Le boulonnage en fibre de verre est modélisé par des éléments câbles, ce sont des éléments 
finis rectilignes à un degré de liberté par nœud. Cet élément se comporte comme un matériau 
élastique, parfaitement plastique qui peut reprendre des efforts de traction et de compression, mais 
il ne peut pas résister à un moment de flexion. Un câble doit assurer une liaison de telle sorte que 
la force de cisaillement se développe le long de toute sa longueur en réponse à un mouvement 
relatif entre le câble et le maillage.  
 
 
Figure 7.3 : Modélisation des boulons du front de taille. 
 
7.2.3   Caractéristiques de l’élément Pieu et Câble 
Dans la modélisation des tunnels renforcés par boulonnage, la principale difficulté réside dans 
la détermination des valeurs exactes de paramètres d'interaction sol/boulon. Le matériau 
composite est, de fait, constitué de trois éléments : le massif, le coulis d'injection (ciment ou 
résine) et le boulon proprement dit. Une fois le boulon est mis en place par scellement, la valeur 
de la contrainte initiale normale σ0 va complètement être modifiée, elle devient essentiellement 
dépendante de la pression d’injection et de l’expansion du coulis. Compte tenu de la difficulté de 
connaitre la valeur exacte de cette contrainte initiale, des essais d’arrachement de boulons doivent 
être réalisés afin de modéliser le frottement latéral à l’interface sol/boulon et de mesurer la 
distribution de l’effort normal tout au long de l’inclusion. Généralement, le frottement 
sol/inclusion se caractérise par la valeur du frottement latéral unitaire qs. La valeur de qs dépend 
non seulement de l’état de contrainte initiale dans le sol, mais aussi de mode de scellement choisi, 
et de la géométrie de l’inclusion. 
En outre,  pour pouvoir modéliser l’interaction sol/inclusion dans des calculs en déplacements, 
il est nécessaire d’introduire une loi de comportement en traction et en frottement entre le sol et 
l’inclusion. La loi la plus simple qui peut être exprimée en termes de relation entre l’effort 
tangentiel de cisaillement τ et le déplacement relatif entre l’inclusion et le massif ∆l se caractérise 
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Lors du creusement du tunnel sud, des essais d’arrachement en vraie grandeur d’un boulon en 
fibre de verre scellé dans la couche de Socle ont été réalisés. Deux types de scellement ont été 
utilisés, celui au coulis de ciment avec un rapport C/E = 2 et celui à la résine. La longueur de 
scellement des boulons était d’environ 2 m. Le boulon est donc sollicité en extraction selon un 
processus à paliers d’efforts jusqu’à un glissement se produit à l’interface, la valeur du frottement 
latéral limite unitaire qs est déterminée à partir de l’effort de résistance maximale du boulon, de 
périmètre frottant, et de la longueur du boulon. La valeur retenue dans ces cas est de 135 kN/m. 
En l’absence d’essais d’arrachement, Itasca (2005) suggère d’utiliser les formules proposées 
par St.John et Van Dillen (1983) pour déterminer les raideurs (Eq. 7.1), et la force de cisaillement 
maximale par longueur du boulon dans le coulis (Eq. 7.2) et  les valeurs de la cohésion (normale 
et tangentielle) (Eq. 7.3). 
 
                                                                    g  
   
      +    ⁄  
                                                                                            
 
                                                                                                                                                                                          
 





G est le module de cisaillement de coulis, D est le diamètre du renforcement, t est l’épaisseur de 
l'espace annulaire, le    est d'environ la moitié de la résistance à la compression uniaxiale la plus 
faible de sol/coulis, et QB est la qualité de la liaison entre le sol/coulis. Le tableau 7.1 résume les 
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Tableau 7.1 Les propriétés principales de l’élément Pieu et Câble. 
Elément Pieu   
Module d’élasticité E (GPa) 210 
Module d’élasticité du coulis Egrout  (GPa) 20 
Section du boulon A (  )           
Cohésion tangentielle    (N/m)     
   
Angle de frottement tangentiel    (°) 25 
Raideur en cisaillement     (N/m
2)           
Cohésion normale     (N/m)     
   
Angle de frottement normal     (°) 25 
Raideur normale     (N/m
2)           
Elément Câble   
Module d’élasticité E (GPa) 40 
Module d’élasticité du coulis Egout  (GPa) 20 
Section du boulon A (  ) 0,00157 
Effort maximal de cisaillement    (kN/m) 60 
Angle de frottement    (°) 25 
Raideur en cisaillement     (N/m
2)           
Résistance limite en traction    (MPa) 400 
 
L’identification correcte des paramètres de raideurs est essentielle. Des valeurs très élevées 
conduisent à une convergence extrêmement lente de solution et les temps de calculs peuvent alors 
être trop longs, et si le paramètre  sélectionné est trop faible, la déformation de la masse rocheuse 
sera petite, et elle se produit après celle de l'élément de renforcement sans viser les véritables 
interactions. 
Pour ce qui est de la voûte parapluie, Oke et al. (2014) ont effectué une analyse numérique 3D 
pour étudier la sensibilité des paramètres d’interaction de l’élément forpole utilisé au cours du 
renforcement de tunnel Driskos (Grèce). Les résultats de cette analyse ont montré que le premier 
paramètre qui régit le profil de fléchissement de l'élément forepole est le Kn. En outre, la cohésion, 
Cs, et la raideur de cisaillement, Ks, sont respectivement les deuxièmes et troisièmes paramètres 
les plus influents. 
 
 
7.3   Processus du creusement 
Le creusement de notre section a été simulé avec 30 passes de 1,5 mètre, soit un linéaire total 
de 45 m. le soutènement mixte (cintre + béton projeté) placé en voûte et en radier est représenté 
par une section homogénéisée comme dans le modèle 2D. Le radier contre-voûté a été mis en 
place avec un retard de 6 m par rapport au front de taille. Dans le modèle numérique (Fig. 7.1), le 
soutènement est modélisé par des éléments Coques, dont les caractéristiques mécaniques sont 
équivalentes au soutènement réel (Tableau 6.1). L’élément Coque se comporte comme un 
matériau élastique linéaire isotrope sans limite à la rupture. La liaison entre les deux éléments 
(voûte et radier) est considérée parfaite.  
Le phasage de réalisation appliqué dans notre calcul est le suivant : 
o Phase 1 : Initialisation des contraintes dans le massif. Application du champ de contrainte 
initial. 
 
o Phase 2 : L’activation des boulons de front et ceux de la première voûte parapluie. Première 
passe de creusement de 1.5 m (les boulons frontaux sont détruits après chaque phase de 
creusement). 
 
o Phase 3 : Deuxième passe de creusement de 1.5 m, et la mise en place des éléments de 
structure simulant le soutènement en voûte sur les 1.5 premiers mètres excavés. Cette phase 
se répète jusqu’à la distance de 6 m 
 
o Phase 4 : Excavation d’une autre tranche de 1.5 m, et mettre en place du soutènement en 
voûte et du radier contre-voûté. 
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o Phase 5 à i. L’étape 4 est répétée jusqu’à ce que la position du front corresponde à l’endroit 
où la deuxième voûte parapluie et la deuxième volée de boulons frontaux doivent être 
réalisées. 
 
o i+1. Mise en place de la deuxième voûte parapluie et de la deuxième volée de boulons après 
9 m d’excavation. Creusement de 1.5 m à nouveau et l’activation du soutènement en voûte 
et en radier. 
 
Ces étapes sont répétées jusqu’à l’obtention de la longueur d’excavation désirée qui est 45 m. 
 
 
7.4   Comparaisons entre les calculs numériques et les mesures in-situ 
Afin de valider la démarche des modélisations proposées, on va confronter les mesures de la 
section instrumentée (mouvements en surface et en profondeur, convergence…etc.) aux différents 
résultats obtenus par la simulation numérique 2D et 3D. On doit préciser l’intérêt de l’approche 
tridimensionnelle qui prend en compte la géométrie et le renforcement réel du tunnel, et mettre 
aussi en évidence les limites de la méthode convergence-confinement.  
 
 
7.4.1   Tassements en surface  
Le tassement induit en surface au cours du creusement constitue l'un des aspects les plus 
importants qu'on doit contrôler puisqu'il peut affecter la stabilité des ouvrages avoisinants en 
surface.  La mise en place d’un système d’auscultation est nécessaire afin d’apprécier et prévoir 
en temps réel l’influence de ces mouvements sur les structures existantes.  
La figure 7.5 présente une confrontation des tassements de surface issus de l’analyse 2D et 3D 
aux ceux mesurés à l’aplomb de la section instrumentée. Malgré le faible nombre de points de 
mesure, on voit clairement que la demi-cuvette de tassement issue de l’analyse 2D avec les 
valeurs du taux de déconfinement optimaux (  =73% et   =87,5%) arrive à se caler correctement 
sur celle de l’analyse 3D et également sur les mesures réels. Dans notre cas, le tassement maximal 
est de 20 mm et la demi largeur de la cuvette  i = 17,7 m. La valeur de i donnée par ces 
simulations présente une concordance relativement bonne avec celles calculées par les formules 
empiriques de Sagaseta (1987), et de Oteo (1993) qui se basent sur des données expérimentales.  









 Mesures  (Janin, 2012) 
 Simulation 2D
 Simulation 3D





















                 Point d'inflexion  (i) :
Simulation:   i = 17.7 m
Sagaseta (1987): i = 0.575Z (Z : profondeur de l'axe du tunnel)  i = 17.8 m
Oteo (1993): i = [Z/(2D)£-0.21]D  (0.71.3)   9.16 m  i  17.01 m
 
Figure 7.5 : Cuvette de tassement transversale; comparaison entre les simulations numériques et les mesures in-
situ. 
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Le volume perdu en surface Vs constitue un indice important dans l’expression des tassements 
en surface, il peut être calculé par le produit  de            . Son amplitude dépend principalement 
du type de sol, de la méthode de creusement et de soutènement, ainsi que de la qualité d’exécution 
des travaux (Serratrice et  Magnan, 2002). Le volume perdu en surface est de 0,885 m3/m, et la 
perte de volume calculée par rapport au volume théorique excavé (120 m3) est de 0,73%, ces 
valeurs montrent une bonne maîtrise des déformations du massif. Des résultats semblables ont été 
obtenus pour des tunnels creusés dans l’argile de Londres (New et Bowers, 1994), mais d’autres 
valeurs  peuvent atteindre les 3% dans les argiles molles marines à Singapour avec des tunneliers 
à pression de terre ou à pression d’air (Shirlaw et Doran, 1988). La pente maximum de la cuvette 
transversale (située au point d'inflexion) devrait rester inférieure à 4‰ pour éviter tous désordres 
survenus aux constructions (AFTES, 1995). Selon nos résultats, la pente calculée au point 
d’inflexion est de 0,7‰, elle est largement inférieure aux valeurs de seuil et aucun dégât ne peut 
être apparu sur les bâtiments. 
 
En ce qui concerne le tassement calculé en fonction de l’avancement du front. La figure 7.6 
confronte les résultats numériques en termes de profil en long du tassement de surface à l’axe du 
tunnel avec les différents points de mesures. On observe que le tassement est proche de zéro au-
delà de 35 mètres en avant du front. Ce tassement augmente ensuite graduellement au fur et à 
mesure que l’on s’approche du front, et quand ce dernier est dépassé, les mouvements 
s’accélèrent. Après avoir met en place le radier, la vitesse des tassements par chaque mètre creusé 
diminue pour se stabiliser à 35 m derrière le front (environ trois fois le diamètre). Un creusement 
de 45 m semble donc suffisant pour observer une zone de tassement quasi-constant. Le rapport 
Sfront/Sstabilisé est de l’ordre de 44%, cette valeur est en bonne concordance avec celle calculée par 
Attewell et Woodman (1982), Mair et Taylor (1997) lors des études numériques menées sur des 
tunnels réalisés en pleine section.  
A partir des expressions empiriques, Serratrice et Magnan (2002) et Bourgeois (2002) 
montrent qu’il sera possible de prévoir le tassement final si l’amplitude du tassement à l’avant du 
front de taille est connue. Cette méthode basée beaucoup plus sur le retour d’expérience peut aider 
les ingénieurs à intervenir au bon moment pour modifier le type du présoutènement.   











 PM 876  (Janin, 2012)
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Figure 7.6 : Profil en long  du tassement longitudinal; comparaison entre la simulation numérique 3D et les 
mesures in-situ. 
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7.4.2   Déplacements inclinométriques  
Les résultats numériques ont été comparés aux allures des déformations mesurées par 
l’inclinomètre vertical placé à 13,3 m de l’axe du tunnel (Fig. 7.7). Des corrections ont été faites 
aux résultats de l’inclinomètre Sud par rapport aux mouvements mesurés par la cible de surface 
placée à côté de la tête jusqu’à ce que le front dépasse la section de 90 m environ. Les résultats 
issus de l’analyse 2D sont très proches aux mesures. Un petit écart sur l’allure de la courbe 
obtenue avec le calcul 3D après 45 m d’excavation.   
L’analyse des courbes permet de mettre en évidence un mouvement des premiers mètres du 
terrain vers le tunnel suite aux déformations du massif de sol en surface. En outre, un basculement 
vers le vide créé par l’avancement du tunnel est observé ce qui est peut-être attribué aux 
déplacements d’extrusion du terrain vers le front de taille dans la direction de l’axe du tunnel. Ces 
phénomènes ont déjà été remarqués par Serratrice (1999) lors des mesures faites par des 
inclinomètres placés dans une section de premier tube de Toulon. Par contre dans le cas du 
tunnelier à pression de boue (Ollier, 1997 ; Benmebarek et Kastner, 2000), un refoulement latéral 
se manifeste au niveau de l’axe du tunnel. 
 











 Mesures: front à 95 m (Janin, 2012)
 Simulation 2D












Figure 7.7 : Mouvements inclinométriques : confrontation entre calculs numériques et mesures in-situ. 
 
 
7.4.3   Mesures extensomètriques et convergence des parois  
L’extensomètre de surface placé à 2 m de l’axe du tunnel mené de deux ancres sert à étudier 
l’amplitude et l’extension des mouvements du massif en profondeur, ce sont les seuls à pouvoir 
être installés avant le passage du front de taille. Les mesures enregistrées montrent que les deux 
ancres descendent de manière plus régulière, l’amplitude de la transmission des déplacements vers 
la surface est très faible (Fig. 7.8). L’analyse numérique en 3D est la seule qui peut représenter ce 
phénomène, le tassement en clé du tunnel a été diminué grâce à l’utilisation du système voûte 
parapluie où les boulons placés dans le massif traversent la surface du glissement. Cette 
observation est bien en accord avec les interprétations de mesures de Kamata et Mashimo (2003), 
Shin et al. (2008), Hisatake et Ohno (2008), Juneja et al. (2010) et Janin (2012), qui ont montré 
que ce type de présoutènement contribue à diminuer la propagation de la zone de rupture vers la 
surface. Dans le cas de l’analyse numérique en 2D, un écart type de 11% par rapport à celle en 
       
Chapitre 7 : Modélisation numérique tridimensionnelle 
Partie III : Modélisations numériques                                                                                                              - 120 - 
 
3D, les déformations sont seulement ralenties par un soutènement en béton projeté associé aux 
cintres métalliques.  
 





















Figure 7.8 : Extensomètre vertical ; confrontation entre  calculs numériques et mesures in-situ. 
 
 
Le déplacement radial de l’extensomètre de fond N°5 est montré dans la figure 7.9. Le profil 
de déformation du terrain autour d'un trou est obtenu en mesurant la modification de la position de 
chaque ancre (située entre 2 et 12,5 m) au fil du temps par rapport à un point fixe, dans ce cas 
l’ancre situé à 12,5 m a dû être coupée de par de la fermeture du trou. On remarque que les 
différentes analyses numériques arrivent à simuler correctement les mouvements horizontaux de 
l’extensomètre. En outre, l’approche en 2D reste fortement tributaire de la valeur retenue du taux 
de déconfinement à la pose du soutènement 𝜆  pour que les résultats soient en bonne concordance 
avec les mesures. Des valeurs faibles au-delà de 5 m, ce qui indique que l’extension de la zone 
plastique a été dépassée, et on observe aussi une légère différence en tête de l’extensomètre parce 
qu’en réalité, le forage a été excavé après un délai lors de l'installation de radier du tunnel. Cette 
simplification a induit une augmentation de la déformation de support du tunnel. 
 







 Mesures  (Janin, 2012)
 Simulation 2D
 Simulation 3D




















Figure 7.9 : Extensomètre horizontal № 5 ; confrontation entre  calculs numériques et mesures in-situ. 
 
 
Pour ce qui est des mesures de la convergence finale du soutènement. On présente dans la 
figure 7.10 la comparaison entre les déformations du soutènement enregistrées sur la section de 
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mesure et celles issues de l’analyse 2D et 3D après la fin d’excavation. On retrouve une bonne 
approximation entre les résultats de l’analyse numérique 2D et les mesures in-situ, soit au niveau 
de la clé du tunnel ou au niveau de la demi-convergence horizontale Uy. En revanche, l’analyse 
numérique en 3D présente un écart de l’ordre de 60% par rapport aux mesures observées. Cela est 
plutôt lié à trois points ; au retard de la mise en place du radier qui ferme l’anneau du soutènement 
et bloque le piédroit pour ne pas poinçonner ou se déplacer vers le vide excavé, et au fait que sur 
le chantier le stross est excavé au même moment de l’activation du radier, et le troisième point, 
c’est que la première mesure de référence, prise par les topographes, n’était souvent pas effectuée 
immédiatement après la mise en place du cintre, dans ce délai de temps, des déformations sont 
déjà produites. Ces écarts entre les résultats sont ainsi dus à la simplification apportée à notre 
modélisation qui ne peut inclure certaines étapes de phasage du creusement (blocage des cintres, 



















Forme initiale du cintre
Me ures  (Janin, 2012)               
Simulation 2D               
Simulation 3D               
Simulation 2D Simulation 3DMesures in-situ   
 
Figure 7.10 : Déformation du soutènement ; confrontation entre calculs numériques et mesures in-situ. 
 
 
D’après les conclusions émises aux paragraphes précédents, la prise en compte du passage du 
front de taille dans la modélisation s’est révélée importante. Néanmoins, la modélisation 3D, qui 
permet précisément d’intégrer le passage du front pré-renforcé, reste très coûteuse et difficile à 
mettre en œuvre dans le cadre de projets d’ingénierie. Pour les projets courants, les modélisations 
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7.5   Influence des différents systèmes de présoutènement 
Cette deuxième partie est consacrée à étudier l’impact des différents systèmes de 
présoutènement sur la réaction du massif environnant. Plusieurs cas de simulations ont été menés 
pour examiner essentiellement l’action du renforcement ou non du front de taille, de la densité du 
boulonnage, et de la position du radier sur les mouvements engendrés lors du creusement. Une 
comparaison a été faite afin d’évaluer l’efficacité de chaque type d’intervention. Les différents cas 
de calcul sont résumés dans le tableau 7.2. 
 
 
Tableau 7.2 : Les cas de simulation numérique adoptés. 
 
 
7.5.1   Résultats et discussion 
Les modélisations numériques effectuées ici sont réalisées sur la base des caractéristiques 
géométriques de notre section instrumentée.  Les conditions de calcul sont les mêmes spécifiées 
dans la partie précédente. La réponse du modèle numérique en fonction de chaque type de 
présoutènement est déterminée en termes de déplacements générés en surface et autour de la 
section courante du tunnel ainsi que d’efforts structurels du soutènement. 
 
 
7.5.1.1  Influence du mode de présoutènement 
Dans ce premier cas, nous nous intéressons à étudier l’incidence de quelques systèmes de 
présoutènement sur d’une part les mouvements du sol induits par le creusement qui peuvent 
affecter la stabilité des ouvrages avoisinants et d’autre part sur les efforts dans le soutènement. 
Trois calculs ont été effectués en respectant les mêmes caractéristiques géotechniques et 
numériques du modèle, il s’agit des simulations 1, 2, et 3 présentées dans le tableau 7.2 : le 
premier cas est sans aucun renforcement, le deuxième avec l’utilisation de la voûte parapluie, et 
enfin un renforcement du front de taille par boulonnage. Une comparaison est faite ici sur le cas 
de référence où le tunnel étant renforcé par voûte parapluie plus boulonnage au front.  
 
 
7.5.1.1. A   Tassements de surface 
La figure 7.11 compare les différents résultats numériques en termes de profil en long du 
tassement de surface à l’axe du tunnel à l’issue de la dernière phase de calcul. On observe que le 
renforcement du tunnel par voûte parapluie plus boulonnage (cas de référence) a pour effet de 
réduire plus ou moins les tassements en surface, avec une réduction du tassement maximal de 
l’ordre de 24% par rapport au cas sans renforcement. 
 
 
Cas Présoutènement Radier 
1 Aucun à 6m du front 
2 Voûte parapluie (VP)  à 6m du front 
3 Boulonnage au front à 6m du front 
4 Etude sur la densité de boulonnage à 6m du front 
5 Voûte parapluie + Boulonnage au front à 1,5m du front 
6 Voûte parapluie + Boulonnage au front à 9m du front 
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Figure 7.12 : Isovaleurs de tassement vertical. a) Cas sans renforcement. b) Cas avec voûte parapluie. 
a) 
b) 
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Par ailleurs, l’apport de la voûte parapluie sur la diminution des tassements en surface semble 
minime. Toutefois, ce présoutènement a pu réduire de manière plutôt significative les tassements 
en clé du tunnel (Fig. 7.12). Ces résultats sont déjà indiqués par Volkmann et Schubert (2006), 
Shin et al. (2008) et Janin et al. (2015). La limitation des mouvements en surface témoigne de 
l’efficacité du renforcement de front qu’il peut rendre possible l’excavation en toute sécurité. 
La perte de volume en surface Vs a également été évaluée. L’absence de renforcement du front 
donne une augmentation de Vs de l’ordre de 24% par rapport au cas de référence (un pourcentage 
semblable à celui de tassements). Cette amplification de tassements susceptible d’endommager les 
ouvrages situés en surface. 
 
 
7.5.1.1. B   Mouvements inclinométriques 
Une comparaison entre les mouvements horizontaux des différents modes de présoutènement 
situés à 13.3 m de l’axe du tunnel est montrée dans la figure 7.13. Au niveau de la surface du sol, 
cette figure permet de nous visualiser une réduction des mouvements d’ordre de grandeur faible 
pour les tassements en surface ; 5 % avec la voûte parapluie et 14 % avec le boulonnage du front 











 Cas de référence
 Boulonnage au front














Figure 7.13 : Influence de présoutènements sur les mouvements horizontaux. 
 
7.5.1.1. C   Déplacements autour du tunnel 
La figure 7.14a compare les résultats numériques du point de vue des mouvements horizontaux 
du front le long de l’axe vertical et horizontal du tunnel. L’extrusion maximale totale est réduite 
de 50% par rapport au cas sans renforcement. Cependant, la mise en place de la voûte parapluie 
ne semble pas avoir un effet sur l’extrusion et sur le déplacement axial du front de taille (Fig. 
7.14b). Ce même résultat a été souligné par Song et al. (2006), Eclaircy-Caudron et al. (2006) et 
Janin (2012). De même, le renforcement du noyau d’avancement par boulonnage réduit 
considérablement les mouvements de pré-extrusion. La valeur montrée sur la figure 7.14b est en 
effet 48% inférieure à celle obtenue au cas sans renforcement.  
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On remarque par ailleurs que 80% des mouvements sont obtenus dans les 5 premiers mètres, 
soit une profondeur inférieure au rayon et la zone d’influence du front de taille dont la dimension 
s’avère de l’ordre du trois fois le rayon du tunnel (Fig. 7.14b). La présence des boulons semble 
donc avoir donné une cohésion suffisante au front qui permet de retenir la tendance à un 
mouvement d’extrusion et de contrôler la réponse en déformation de la cavité. Ces résultats sont 
conformes à ceux de Dias (2011) où des extrusomètres ont été mis en place dans des forages 
horizontaux pour mesurer le déplacement en avant du front de taille au fur et à mesure de 
l’excavation du Tube Nord.  
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Figure 7.14 : a) Extrusion (ligne verticale). b) Déplacement axial du front. c) Extrusion (ligne horizontale). 
 
 
Au vu de ces résultats, on peut souligner que le comportement extrusif du noyau-front 
conditionne incontestablement celui de la cavité. Il existe en effet une corrélation étroite entre la 
perte de volume en souterrain exprimée en pourcentage du volume théorique du tunnel et le 
déplacement radial  au front (Fig. 7.15).  Une perte de volume V par unité de longueur peut être 
exprimée par le produit de π D Ur. En général, cette perte de volume est reliée au volume total du 
tunnel soit :   
 
   .  
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Figure 7.15 : Extrusion du front et déplacement radial. 
 
Figure 7.16 : L’effet des présoutènements sur la convergence radiale. 
 
 
La figure 7.16 montre le déplacement radial en clé du tunnel en fonction de l’avancement du 
front de taille. La perte de volume calculée est de l’ordre de 0,77 % en l’absence de boulonnage. 
Selon Dias (1999), cette valeur ne représente ici que la perte de sol liée au front, on doit y rajouter 
pour un chantier réel, les pertes de sol liées au décalage de pose du revêtement et, à sa 
convergence. Un renforcement du front par boulonnage fait chuter cette perte de 42%. La figure 
7.17 présente les isovaleurs de déplacements du front dans le cas d’un renforcement frontale et 
sans. On peut en conclure que l’extrusion du front est en raison directe de la perte de volume.  
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Figure 7.17 : Isovaleurs de déplacement axial du front. a) Cas de référence. b) Cas sans renforcement. 
 
 
7.5.1.1. D   Efforts internes  
Nous nous intéressons dans la suite à l’analyse des efforts internes engendrés dans les éléments 
de soutènement du tunnel. Les parties les plus sollicitées dans la section transversale du tunnel 
sont celles où se trouvent les valeurs maximales des efforts internes. Les valeurs maximales du 
moment fléchissant et de l’effort tranchant se situent à la zone de conjonction entre la voûte et le 
radier. La figure 7.18 présente les moments de flexion maximaux dans le soutènement. On peut 
observer que les moments de flexion augmentent d’une manière très rapide en atteignant une 
valeur maximum après 15 m de la pose du radier et ça concerne tous les cas de calcul envisagé. 
Cette augmentation est due au fait que le soutènement est lourdement chargé en clé du tunnel en 
raison des effets de voûtes tridimensionnels. 




















 Cas de référence
 Boulonnage au front
 Voûte parapluie
 Sans renforcement
Distance du front (m)  
Figure 7.18 : Influence de présoutènements sur le moment fléchissant. 
 
 
On peut ainsi observer que le renforcement du front par boulonnage augmente notablement les 
moments, cela peut s’expliquer par le blocage de volume extrudé du front à cause duquel des 
efforts supplémentaires du terrain sont transférés sur le soutènement. L’augmentation des 
b) 
(         /m
) 
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moments de flexion entre le cas de référence et celui sans renforcement  n’excède néanmoins pas 
8 %. 
Si l’on prend par exemple le cas de référence, le moment max est de l’ordre de -205 kN.m 
comme indiqué dans la ligne contenue, cette valeur est en effet 70% supérieure à celle obtenue en 
2D. Afin d’obtenir un meilleur accord entre les deux moments en 2D et 3D, on doit effectuer de 
nouveau des analyses numériques 2D avec un taux de déconfinement λ1 relativement faible. Les 
taux de déconfinement calculés après cette analyse sont respectivement   =52% et   =76% à la 
mise en place du soutènement et celle du radier. 
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Distance du front (m)  





C’est du pareil au même pour l’évolution de l’effort tranchant, comme indiqué dans la figure 
7.19. Les écarts sont toutefois moins notables, avec une augmentation de l’effort tranchant du 
même ordre de grandeur que dans le cas de moment fléchissant. Près de bords du modèle, on 
constate que les résultats (moments et efforts tranchants) présentent une soudaine augmentation, 
celle-ci est vraisemblablement liée au blocage de déplacements axiaux survenus dans cette partie 
qui ont engendré par la suite un soulèvement de soutènement. Selon des études menées par Möller 
et Vermeer (2006b), ces perturbations des résultats apparaissent alors même que la longueur de la 
zone excavée est largement allongée.  
 
 
7.5.1.2   Influence de la densité du boulonnage de front 
Dans cette deuxième partie d’analyse, des études paramétriques sur la densité du boulonnage 
au front ont été menées. Comme décrit précédemment, l’ensemble du boulonnage est renouvelé 
chaque 9 m de creusement, c'est-à-dire les boulons sont détruits à chaque phase de creusement 
jusqu’à atteindre une longueur L/2 à la phase (n), dans ce cas le boulon est remplacé par un autre 
d’une longueur L. Dias et Kastner (2005) ont montré que la raideur des boulons dans une 
simulation numérique est caractérisée globalement par le produit E.S où S est la section du boulon 
et E son module d’Young. Afin de pouvoir simuler la densité du boulonnage, ils suggèrent donc 
de garder la même disposition et le même nombre de boulons au front mais en faisant varier juste 
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Tableau 7.3 : Densités de boulonnage testées. 
Densité en (boulons/m
2
) Nombre de boulons Module des boulons E (GPa) 
0 0 0 
0.16 20 20 
0.33 20 40 
0.66 20 80 
1.32 20 160 
1.65 20 200 
 
 
7.5.1.2. A   Mouvements en surface et autour du tunnel 
L’impact de la variation de la densité du boulonnage au front sur les tassements de surface peut 
être observé sur la figure 7.20.  L’étude met en lumière qu’il y a un changement de pente qui a été 
rendu visible par deux droites sécantes. Ce changement s’est produit pour une valeur de densité de 
l’ordre de 0.33 b/ m2. On peut noter qu’à partir de cette densité, l’efficacité du boulonnage devient 
beaucoup moins notable lorsque l’on passe de 150 à 200 boulons, ce qui peut être expliqué par la 
densité critique atteinte. La diminution des tassements entre le cas sans renforcement et celui où la 
densité du boulonnage est de 1,65 b/m2 est d’environ 25 %. 





















Figure 7.20 : Le tassement maximal de surface en fonction de nombre de boulons. 
 
Les mêmes conclusions ont été tirées en reliant les valeurs d’extrusion maximale totale au 
front avec les densités de boulonnage (voir Fig. 7.21). D’après les résultats présentés aux figures 
7.22a et 7.22b, on peut effectivement conclure que le champ du déplacement autour du front de 
taille diminue à mesure de son renforcement. Chaque fois qu’on double la densité du boulonnage, 
l’effet sur la réduction devient de moins en moins faible, que ce soit pour l’extrusion ou pour le 
déplacement axial. En outre, la valeur maximale de l’extrusion est située à une certaine distance 
qui peut être estimée à 5 m au-dessus du radier, et les courbes ont quasiment la même forme quel 
que soit le nombre de boulons mis en place au front. 
Il y a lieu dans ce cas d’étude de souligner que l’effet du renforcement longitudinal du front de 
taille est beaucoup plus perceptible sur l’extrusion que sur le tassement de surface, et que 
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l’utilisation de 40 boulons semble à même de maintenir le sol du noyau d’avancement dans un état 
stable. 






















Figure 7.21 : L’extrusion maximale en fonction de nombre de boulons. 
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7.5.1.2. B   Distribution des efforts dans les boulons 
Au regard de la distribution des efforts dans les boulons frontaux, le cas où le front est renforcé 
par 40 boulons en fibres de verres a été pris comme référence. Les figures 7.23a et 7.23b nous 
permettent de visualiser l’allure de la répartition des efforts axiaux pour les différents boulons 
dans le cas d’une adhérence limitée (qs = 135kN/m) entre boulon/terrain. Pour que les graphes 
soient mieux visibles, on a présenté les résultats des dix premiers boulons dans la figure 7.23a et 
les autres dans la deuxième.  
On peut constater que le chargement de la majorité des boulons croît jusqu’ à atteindre une 
valeur pic sur un tronçon estimé d’environ 0.4R. Cette zone présente un glissement du massif 
supérieur à celui de boulon, et le frottement latéral sol/coulis se dirige vers le sens de l’excavation. 
Au-delà, une forte décroissance de l’effort qui indique la zone d’ancrage en s’étendant jusqu’à 
une fois et demi le rayon. Après cela, l’interaction entre le sol et les boulons devient très faible. 
Les boulons qui sont proches de la ligne d’excavation fournissent un chargement maximal en 
tête, ceci est lié au faible glissement entre le boulon et le terrain. Des allures semblables des 
efforts dans les boulons ont été examinées par Dias (1999) et Janin (2012) dans le cas des études 
de l’effet du boulonnage au front.  
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La figure 7.24 nous permet de voir les zones plastiques dans le cas sans renforcement et celui 
d’un renforcement du front. L’extension de la zone plastifiée à l’avant du front de taille est réduite 
d’environ 1,5 m lorsque 40 boulons sont mis en place. On peut également observer que les 
boulons les plus chargés se trouvent dans la moitié inférieure du front de taille. 
 
      
Figure 7.24 : Diffusion de la plasticité. a) Cas sans renforcement. b) Cas de renforcement par 40 boulons. 
 
7.5.1.3   Influence du décalage de pose du radier 
Dans le troisième cas d’analyse, nous nous sommes attachés à étudier l’influence du décalage 
de pose du radier sur le comportement global de notre tunnel. Trois calculs permettent de mettre 
en évidence cet effet : il s’agit des simulations 5 et 6 présentés dans le tableau 7.3 ainsi que le cas 
de référence où le radier est placé à 6 m derrière le front. 
 
 
7.5.1.3. A   Mouvements en surface et autour du tunnel 
Le décalage de pose du radier par rapport au front de l’ordre de 9 à 1,5 m influe de manière 
accrue sur le tassement en surface comme le montre la figure 7.25. En termes de tassement 
maximal final, on peut noter qu’un radier placé à 1,5 m derrière le front peut réduire le tassement 
de 50% par rapport au cas avec un radier à 9 m du front et de 32% pour une distance de 6 m, par 
contre le rapport  Sfront/Sstabilisé augmente quand le tassement diminue (il passe dans notre cas de 
39% à 49%). De plus, on observe qu’un radier est placé le plus proche possible du front (tableau 
7.4) conduit à empêcher la convergence du tunnel et, en conséquence, le volume perdu en surface 
Vs sera réduit. Une réduction de l’ordre de 42% de ce volume lorsque le radier se déplace de 9 m à 
1,5 m. 
Il est admis selon Lunardi (2008) que la stabilité du front de taille augmente lorsque le radier 
est placé près du front. Néanmoins, la figure 7.26 met en évidence que le décalage de pose du 
radier n’a qu’une faible incidence sur l’extrusion. Un décalage de 9 m du radier conduit à une 
extrusion qui ne dépasse pas 8% par rapport au radier placé à 1,5 m du front. Ce phénomène peut 
être justifié par le fait que le noyau d’avancement semble suffisamment bloqué par le 
présoutènement et l’extrusion augmente donc d’une manière très faible.  
Selon ces deux résultats, on peut affirmer que l’effet du décalage du radier est moins sensible 
que l’influence du boulonnage. Avec une densité de 0,66 b/m2, l’extrusion maximale est plutôt 
inférieure à celle obtenue avec un radier placé 1,5 m du front. 
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Figure 7.25 : Influence du décalage du radier sur les tassements en surface. 
 
 
                      Tableau 7.4 : Influence du décalage du radier sur la largeur de la cuvette et les pertes de volume. 
Radier placé à Smax (mm) i (m) Vs (m
3
/m) 
1,5 m 13,8 18,6 0,641 
6 m 19,8 17,7 0,885 
9 m 26 17,04 1,107 
 



















 Radier à 1,5 m
 Radier à 6 m (référence)
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7.5.1.3. B   Convergence radial en clé et soulèvement en radier 
L’effet du décalage du radier sur la convergence en clé du tunnel et sur le soulèvement du 
radier est représenté respectivement sur les figures 7.27 et 7.28. Point de vue convergence (voir 
Fig. 7.27), l’effet de la pose du radier est plutôt remarquable. Un radier placé à 1,5 m derrière le 
front peut réduire la convergence finale de 25% par rapport au cas de référence (radier à 6 m) et 
de 40 % pour une distance de 9 m. En ce qui concerne l’évolution de la pré-convergence (autant 
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dire la convergence survenue en avant du front), l’atténuation de ces déplacements est moins 
évidente : les calculs donnent une convergence de l’ordre de 14 mm au front pour un radier distant 
de 1,5 m. 
Pour ce qui est du soulèvement en radier (Fig. 7.28), l’analyse de résultats obtenus atteste 
également d’une influence suffisamment importante de la position du radier. L’augmentation du 
soulèvement est d’environ 42% pour 6 m du décalage et qui monte à 47% pour 9 m. En fait, sur le 
chantier, le soulèvement du radier contre-voûté est moins perceptible du fait de la présence 
ininterrompue des engins. Par contre, dans d’autres cas d’études, le retard de la mise en place du 
radier peut causer de graves dégâts tant en surface qu’au voisinage du front de tunnel. 
 
Figure 7.27 : Influence du décalage du radier sur la convergence en clé du tunnel. 
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Figure 7.28 : Influence du décalage du radier sur le soulèvement en radier. 
 
 
La forme finale de la structure du soutènement a été modifiée par la mise en place du radier. 
L’allure de la déformation du soutènement est portée sur la figure 7.29. On remarque qu’un radier 
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le soutènement. La différence entre les résultats exhibés des trois cas étudiés en demi-convergence 


















Forme initiale du cintre
Me ures in- itu               
Simulation 2D               
Simulation 3D               
Simulation 2D Simulation 3DMesures in-situ   
         Radier à 1.5m   Radier à 6m     Radier à 9m
Uc    11,5          16,5         23,5
Uy    10          20,5         32
(mm)
 
Figure 7.29 : L’effet du décalage du radier sur la déformation du soutènement. 
 
7.5.1.3. C   Efforts internes  
Il pourrait d’ailleurs être intéressant dans ce dernier paragraphe d’analyser l’effet du retard de 
radier sur les efforts internes engendrés dans les éléments du soutènement. Les valeurs maximales 
du moment fléchissant et de l’effort tranchant se situent toujours à la zone de liaison entre la voûte 
et le radier contre-voûté. Les moments de flexion maximaux sont représentés dans la figure 7.30. 
On peut constater que la position du radier joue un rôle déterminant dans les résultats obtenus. Un 
radier placé à 1,5 m derrière le front peut augmenter le moment final de 82% par rapport au cas de 
référence (radier à 6 m) et de 128% pour une distance de 9 m. Il est toutefois nécessaire de 
prendre en considération la position exacte du radier pour dimensionner le soutènement afin 
d’éviter, dans la mesure de possible une éventuelle rupture de piédroit.  
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Figure 7.30 : Influence du décalage du radier sur le moment fléchissant. 
(         /m
) 
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De même pour l’évolution de l’effort tranchant, comme indiqué dans la figure 7.31. Les écarts 
sont cependant d’un ordre de grandeur inférieur à celui de moment fléchissant. Les résultats 
montrent qu’un radier mis en place à 9m derrière le front entraine une minimisation des efforts 
tranchants d’environ 17% vis-à-vis du cas de référence et 100% pour un radier proche de 1,5 m du 
front de taille. On peut arriver à la conclusion que la fermeture du soutènement par un radier 
contre-voûté sans retard permet de réduire les tassements en surface de manière significative, mais 
les efforts internes seront maximisés.  
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7.6   Conclusion 
Ce dernier chapitre a été dédié à l’analyse numérique du renforcement de noyau d’avancement 
d’une section du tunnel Sud de Toulon en examinant principalement l’apport du boulonnage sur 
les mouvements du massif encaissant. Les confrontations entre les résultats numériques et les 
mesures montrent qu’une fois les différents paramètres de la couche traversée par le tunnel auront 
bien été ajustés, et la procédure du creusement et du renforcement aura été rigoureusement suivie, 
le calage final du modèle tridimensionnel sera en excellente adéquation avec les données 
expérimentales. On peut donc mettre en évidence les points suivants : 
 L’analyse des résultats a mis en évidence que le renforcement du front de taille par des 
boulons en fibres de verres  joue un rôle primordial sur la diminution des tassements en 
surface et notamment de l’extrusion. 
 
 Le renforcement du noyau par voûte parapluie se répercute par contre peu sur la réduction 
des mouvements, soit en surface ou autour du tunnel. Ce système est, en fait, considéré 
selon Lunardi (2008) comme étant protecteur contre les risques d’effondrement dans les 
massifs tendres. Dans la pratique courante, la mise en place des barres d’acier est 
généralement associée à un soutènement par cintre formant un arc, qui s’appuie 
directement sur le cintre placé immédiatement derrière le front de taille. L’efficacité de ce 
système repose par conséquent sur la qualité du calage des barres, c’est pour cette raison 
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 Les efforts internes dans le soutènement du tunnel sont influencés par la stabilité du front 
de taille. On observe qu’un front renforcé peut  légèrement augmenter les efforts, car des 
charges supplémentaires sont transférées sur le soutènement du fait de blocage de volume 
extrudé. En plus, l’analyse numérique 3D conduit à des valeurs d’efforts 1,7 fois 
supérieures à celles prédites en 2D. 
 
 Le comportement des boulons peut être décrit en trois zones : 
 
o Une zone où le chargement des boulons croît jusqu’ à atteindre une valeur pic sur un 
tronçon estimé d’environ 0.4R. 
o Une zone d’ancrage où l’effort axial décroît jusqu’une distance de 1,5R. 
o Une troisième zone où l’interaction entre le sol et les boulons devient très faible. 
 
 Dans notre cas d’études, les forces axiales dans les boulons restent inférieures à leur 
résistance ultime.  
 
 Le décalage de pose du radier contre-voûté induit une très forte amplification des 
tassements en surface et affecte aussi le soulèvement en radier, alors que son influence sur 
l’extrusion semble minime. En outre, on observe que toutes les procédures cherchant à 
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CONCLUSION GENERALE  
Le travail de recherche présenté dans ce mémoire de thèse était de contribuer à l’étude 
numérique du comportement de noyau d’avancement d’un tunnel renforcé par boulonnage. Ces 
objectifs sont l’amélioration de la compréhension de différents phénomènes intervenant sur le 
chantier pour faire progresser les connaissances, notamment dans le domaine numérique. Pour 
atteindre cette finalité, la validation de nos modèles est considérée comme une étape 
prépondérante qu’elle ne peut se faire qu’à partir de données expérimentales réelles. Dans le cadre 
de cette thèse, le tunnel Sud de Toulon situé dans une zone urbaine servait de support à la 
confrontation des différentes procédures mises en œuvre. 
      Ce mémoire est structuré en trois parties principales : 
 La première partie qui concerne la recherche bibliographique est dédiée aux mouvements 
induits par le creusement d’un tunnel, aux diverses approches de prévisions des 
tassements, puis aux techniques du renforcement du front et sa répercussion sur la 
stabilité. 
 
 Une deuxième partie présente une description de projet du tube Sud de Toulon (contexte 
géologique-géotechnique, techniques de creusement et de renforcement, pilotage du 
creusement du tunnel …), ainsi que le système d’auscultation mis en place dans une 
section située au PM 880. Le recueil et l’analyse des données sont également présentées. 
 
 La dernière partie de ce mémoire a été consacrée à la modélisation numérique du 
problème. Deux calculs ont été considérés : une rétro-analyse numérique bidimensionnelle 
d’une part, et une simulation tridimensionnelle où les boulons du renforcement et leurs 
interactions sont modélisés individuellement d’autre part.  
 
L’étude bibliographique menée par la première partie a permis de mettre en évidence les points 
suivants : 
L’estimation des tassements avec précision en se servant des méthodes empiriques semble 
influencée par plusieurs facteurs, tels que la forme du tunnel, l’hétérogénéité des terrains, et même 
la méthode d’excavation. Ces méthodes restent utiles au stade d’études préliminaires compte tenu 
de la complexité des phénomènes en jeu. Du côté d’approches analytiques, elles sont des outils 
d’analyse présentant de grands avantages mais restent limitées et obéissent à des hypothèses 
restrictives. Afin de lever ces inconvénients, les méthodes numériques sont fortement 
recommandées. Du point de vue pratique, les simulations bidimensionnelles basées sur le principe 
de la méthode convergence-confinement sont les plus répandues, mais restent tout de même 
destinées à des cas simplifiés. Étant donné le caractère tridimensionnel du problème à étudier, 
seule l’approche numérique tridimensionnelle est à même d’évaluer de manière certaine les 
mouvements du front et de prendre en compte l’effet de présoutènement. 
De nombreuses études  ont été menées afin de mieux saisir le comportement de tunnel 
renforcé par inclusions linéiques et établir des règles pour le dimensionnement de cette technique. 
Une grande complexité a été remarquée concernant la modélisation de sol/boulon, car leurs 
paramètres et lois d’interactions sont vraiment difficiles à mesurer. La majeure partie des 
approches proposées dans la littérature reposent sur un certain nombre d’hypothèses permettant de 
prédire plus ou moins les déplacements du sol autour de l’ouvrage. Néanmoins, la modélisation 
numérique tridimensionnelle avec discrétisation complète des inclusions et leurs interactions 
s’avère de nouveau la plus fiable pour simuler le comportement réel des différents systèmes de 
présoutènements. 
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Le projet de réalisation du  tube Sud du tunnel de Toulon présenté dans la deuxième partie a 
permis de libérer les rues du centre-ville en favorisant un développement de nouvelles formes de 
mobilités. Il a concouru à l’amélioration de la qualité de vie des citoyens en réduisant les 
nuisances. Compte tenu de l’extrême complexité géologique du site, et de la nature très 
hétérogène des terrains, il a fallu employer l’approche ADECO-RS pour la conception et la 
réalisation du tunnel. Plusieurs profils de soutènement ont été prévus selon les difficultés 
rencontrées : dans la majorité du tracé, un présoutènement par voûte parapluie, pré-confinement 
du front par boulons de fibre de verre, soutènement HEB et BP ont été choisis.  
L'instrumentation installée sur le chantier a conduit d'une part, à décrire finement les 
phénomènes engendrés en surface et au sein du massif encaissant, et d’autre part à adapter en 
temps réel le creusement et le renforcement en fonction du comportement observé. Toutes les 
informations recueillies ont ensuite été enrichie par les mesures enregistrées sur une section située 
au jardin Alexandre 1er. L’analyse des résultats de cette section a mis en lumière que tous les 
ordres de grandeur mesurés se trouvent dans les limites acceptables, cela confirme que le système 
du renforcement retenu (voûte parapluie + boulonnage au front) semble plus adéquat au 
creusement du tunnel. 
L’étape suivante du travail a donc consisté à mettre au point un modèle numérique 2D et 3D 
permettant de prendre en compte l’essentiel des phénomènes se produisant lors du creusement du 
tunnel. Les calculs ont ensuite été validés à partir des résultats issus de l’analyse des mesures in-
situ. Tout d’abord, les modélisations numériques 2D ont fait apparaitre un grand écart entre les 
différents résultats compte tenu de l’incertitude sur les valeurs des paramètres de la couche du 
Socle. Pour pallier à ce problème, une rétro-analyse a été faite en ajustant les caractéristiques 
géomécaniques de cette couche jusqu'à retrouver avec une bonne adéquation les résultats de 
mesures. Cette analyse a permis de montrer qu’il est indispensable de confronter tous les calculs 
aux mesures afin d’optimiser avec précision les paramètres recherchés ainsi que le taux de 
déconfinement. L’utilisation du modèle de Mohr-Coulomb pour simuler un tunnel creusé par la 
méthode conventionnelle n’a apparemment pas d’incidence sur la forme de la cuvette de 
tassements contrairement au creusement par tunnelier. Il semble par ailleurs que la prise en 
compte du présoutènement dans les analyses numériques 2D en déformations planes n’a pas 
d’influence sur les résultats. 
Dans le dernier cas d’étude, on s’est intéressé en premier lieu à la simulation numérique 3D en 
modélisant le renforcement réel placé dans la section examinée. La bonne concordance entre les 
résultats des analyses numériques 2D/3D et les grandeurs mesurées in-situ confirme la pertinence 
des valeurs géomécaniques optimisés de la couche du Socle. Dans un second temps, l’impact des 
différents systèmes de présoutènements sur la réaction du massif environnant a été analysé. Cette 
étude nous ont permis de mettre en évidence que : 
 Le renforcement du front de taille par des boulons en fibres de verres joue un rôle clé dans 
la diminution des tassements en surface et surtout de l’extrusion. Un faible nombre 
d’inclusions semble en mesure de maintenir le sol du noyau d’avancement dans un état 
stable. 
 
 Le renforcement du noyau par voûte parapluie n’a que peu d’influence sur la limitation 
des mouvements, soit en surface ou autour du tunnel. Ce système est considéré comme 
étant protecteur contre les risques d’effondrement dans les massifs tendres. Sur le 
chantier, la mise en place des barres d’acier est généralement associée à un soutènement 
par cintre formant un arc, qui s’appuie directement sur le cintre mis en place 
immédiatement derrière le front. L’efficacité de ce système repose donc sur la qualité du 
calage des barres. En effet, il est très délicat de simuler numériquement l’appui du calage 
entre citre/boulon, c’est pour cette raison que le véritable rôle de la voûte n’est pas apparu 
dans notre simulation.  
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 Le décalage de pose du radier contre-voûté a pour conséquence une très forte 
amplification des tassements en surface, y compris le soulèvement en radier, alors que son 
influence sur l’extrusion semble minime.  
 
Au final, il faut noter que la pertinence d’une modélisation numérique est largement liée à une 
compréhension approfondie des opérations de construction, qui restent fondées sur une 
reconnaissance géologique et géotechnique préalable des terrains et des techniques mises en 
œuvre. L’instrumentation de surveillance demeure quotidiennement une source d’information 
utile aux ingénieurs afin d’anticiper toutes difficultés éventuelles et réagir le plus rapidement 
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